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Il progetto di seguito descritto
residenziale nel quartiere di Sant'Ermete, nel comune di Pisa.
programma di APES di Pisa finalizzato alla riqualificazione di zone per il 
Social Housing.   
Figura 1. Prospetto del condominio residenziale proposto da APES che andremo 
a trattare nella relazione
Il condominio è costituito da sette piani fuori terra e da un interrato dove 
sono previste le cantine. Su ciascun piano (Fig.2) vengono disposti 
quattro appartamenti form
e da un ambiente con salotto ed angolo cucina; eccezion fatta per il piano 
terra dove si trova un appartamento di dimensioni maggiori formato da 
una camera matrimoniale, una camera singola, due bagni e un angolo 
cottura adiacente al salotto(Fig.3). La comunicazione tra i piani è 
realizzata nella parte centrale del condominio da un vano scale e un 
ascensore, il cui ingombro ridotto del sistema di sollevamento rende 
possibile l’installazione anche in vani con dimens
INTRODUZIONE 
 prevede la realizzazione di un condominio 
 
ati da una camera matrimoniale, da un bagno 
ioni limitate
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 Rientra nel 
 
.  
 Figura 2 Pianta tipo dei piani primo
La struttura viene realizzata interamente in acciaio, i solai con una 
lamiera grecata collaborante e i tamponamenti a 
con particolare attenzione all'aspetto energetico. Ogni piano ha un'altezza 
di 3,15 m per un'altezza complessiva dell'edificio di 22,5 m.
progettazione verranno considerati tutti i piani e i nodi in questione  
andando a realizzare anche le fondazioni pensate 
cordolo. Oltre alla realizzazione strutturale del condominio verrà rivista la 
sistemazione interna degli appartamenti proposta da APES curando la 
fruibilità interna e l'illuminazione degli ambienti.
Figura 3 Pianta piano terra proposta da APES
-sesto proposta da APES 
secco (tecnologia Knauf)
su plinti
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Riporto di seguito i dati principali per l'esecuzione del progetto. 
Caratteristiche acciaio per strutture metalliche (NTC 11.3.4.1) 
Acciaio S275: 
- Modulo elastico                                 E = 210000 N/mm2 
- Modulo di Poisson                              υ = 0,3 
- Modulo di elasticità trasversale          G = E/[2*(1+ υ)] = 80769 N/mm2  
- Densità                                             ρ = 7850 Kg/m3 
- Tensione di snervamento                   fyk = 235 N/mm
2 
- Tensione di rottura                             ftk = 360 N/mm
2 
Caratteristiche bulloni (NTC 11.3.4.6) 
Classe 8.8: 
- Tensione di snervamento                   fyb = 649 N/mm
2 
- Tensione di rottura                             ftb = 800 N/mm
2 
 
 Caratteristiche calcestruzzo (NTC 11.2.10) 
     Cls C25/30 
- Resistenza cubica a compressione                       Rck = 30 N/mm
2   
- Resistenza cilindrica a compressione                    fck = 0,83*Rck = 24,9 N/mm
2 
- Resistenza cilindrica a compressione media         fcm = fck + 8 = 32,9 N/mm
2 
- Modulo elastico                                     Ecm = 22000*(fcm/10)
0,3 = 31447 N/mm2 
- Modulo di Poisson                                                  υ = 0,2 
-  
Normativa di riferimento 
- D. M. 14 Gennaio 2008, “Nuove norme tecniche per le costruzioni” 
- Circolare 2 Febbraio 2009, n.617, Istruzioni per l’applicazione delle “Nuove norme 
tecniche per le costruzioni” di cui al D.M. 14 Gennaio 2008 
- Eurocodice 2, “Progettazione strutture in calcestruzzo” 
- Eurocodice 3, “Progettazione strutture in acciaio” 
- Eurocodice 3 parte 1-8, “Progettazione dei collegamenti” 
 
Software utilizzati 
- SAP 2000 v.15; Computers and Structures Inc. 
- Spettri NTC v.1.03 
- Microsoft Excel 
- Autocad 2012 
- Microsoft world 
 
 
 
 
 
 
 
 
 1.   INQUADRAMENTO CONTESTO URBANO
Prima di procedere con la descrizione del progetto in questione andiamo 
ad individuare la zona d'interesse: il quartiere di S. Ermete nel comune di 
Pisa in Toscana. 
Pisa  è un comune italiano
omonima in Toscana
città si inserisce in un territorio della provincia con caratteristiche 
omogenee (denominato "area pisana"), che con i comuni vicini di 
Cascina, San Giuliano
un sistema urbano che conta quasi 195000 abitanti distribuiti in ci
475 km². Costituisce inoltre un vertice del cosiddetto "triangolo 
industriale" costituito dai comuni di 
 di 89 158 abitanti e capoluogo della 
. Sesto comune della Toscana per popolazione, la 
 Terme, Vecchiano e Vicopisano, arriva a formare 
Livorno, Pisa e Collesalvetti
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provincia 
Calci, 
rca 
, la cui 
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popolazione complessiva ammonta ad oltre 260000 abitanti in circa 
400 km². Secondo una leggenda Pisa sarebbe stata fondata da alcuni 
mitici profughi troiani provenienti dall'omonima città greca di Pisa, posta 
un tempo nella valle del fiume Alfeo, nel Peloponneso. Tra i monumenti 
più importanti della città va annoverata la celebre piazza del Duomo, 
detta Piazza dei Miracoli, dichiarata patrimonio dell'umanità, con la 
Cattedrale edificata in marmi bianchi e colorati, tra il 1063 e il 1118, in 
stile romanico pisano, con il portale in bronzo di san Ranieri, ad opera di 
Bonanno Pisano e il pulpito di Giovanni Pisano. Nella piazza svetta la 
caratteristica Torre pendente, campanile del XII secolo, alta 56 m, che 
acquisì la sua caratteristica inclinazione dieci anni dopo l'inizio della sua 
costruzione, oggi uno dei monumenti italiani più conosciuti al mondo. A 
Pisa è da notare la presenza di almeno tre campanili inclinati: uno, il più 
noto, appunto in Piazza del Duomo; il secondo è il campanile della chiesa 
di San Nicola, situato in via Santa Maria, nelle vicinanze di Lungarno 
Pacinotti; il terzo, situato a circa metà strada del viale delle Piagge 
(lungofiume, nella parte est della città), è il campanile della chiesa di San 
Michele degli Scalzi (in questo caso anche la chiesa ha una significativa 
pendenza). Pisa ospita il più rilevante aeroporto della Regione, il "Galileo 
Galilei" che vanta collegamenti nazionali e intercontinentali diretti. La 
città è sede di ben tre tra le più importanti istituzioni universitarie d'Italia 
e d'Europa, l'Università di Pisa, la Scuola Normale Superiore e la Scuola 
Superiore Sant'Anna, nonché il Consiglio Nazionale delle Ricerche e 
numerosi istituti di ricerca. (Fonte Wikipedia) 
 
 
 
"...Il comune di Pisa ha una notevole dimensione. 
Tuttavia il centro storico della città è facilmente visibile 
perché è ancora oggi delimitato dalle antiche mura. Dalle immagini 
satellitari, Pisa ha la classica forma a macchia d'olio, dove la parte storica 
Chiesa di Santa Caterina Chiesa di San Zeno 
Chiesa S. Michele in 
Borgo 
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è circondata dalla periferia. Una caratteristica della città è la presenza dei 
cosiddetti orti Pisani, aree verdi private abbastanza estese ma poco 
agibili in quanto separate dal tessuto urbano da alti muri in mattoni o in 
pietra. Alcuni esempi di orti accessibili al pubblico sono il Giardino 
Cardella, il chiostro di Santa Caterina e la limonaia di Palazzo Ruschi. I 
primi grandi cambiamenti al tessuto urbano (già mutato nel corso dei 
secoli dalle guerre e dalle dinastie che si sono susseguite) sono giunti 
nell'epoca fascista, con le costruzioni delle colonie giovanili del litorale 
pisano e di imponenti edifici nel cuore della città come la sede della 
facoltà di ingegneria, Palazzo INAIL, Palazzo di Giustizia o il Palazzo delle 
Poste. I continui bombardamenti degli alleati durante la seconda guerra 
mondiale causarono numerosi danni ai monumenti di Pisa, in particolare 
quelli del 31 agosto 1943 quando la città fu tagliata in due dal fronte 
bellico e persero la vita più di 5000 persone. Ancora oggi la città presenta 
delle ferite visibili. I ponti abbattuti sono stati ricostruiti in cemento 
armato senza seguire gli storici stili della città e molti palazzi del suo 
centro storico sono stati ricostruiti per fronteggiare all'emergenza case in 
modo discutibile, sottovalutando completamente il danno storico e 
architettonico che Pisa avrebbe subito. Lo straripamento dell'Arno nel 
1966, che a Firenze provocò l'alluvione, non risparmiò neanche Pisa 
danneggiando ulteriormente i lungarni e i ponti sopravvissuti. La più 
grande rivoluzione urbanistica moderna del dopoguerra è avvenuta negli 
anni settanta con la costruzione del quartiere popolare CEP, periferia 
ovest. Nei primi anni ottanta la periferia inizia a svilupparsi ad est, verso 
Cascina, creando i quartieri di Cisanello e Pisanova, prendendo come 
modello le moderne periferie delle città straniere. Dopo anni di 
immobilismo la città ha intrapreso la via della modernità pianificando un 
ambizioso progetto di trasloco delle principali istituzioni o degli edifici 
cittadini (provincia, caserme, università, ospedale, polo fieristico, stadio, 
biblioteca e polo congressuale) dalla città vecchia ai nuovi quartieri di 
Pisanova, Cisanello e Ospedaletto. Nel 2007 sono iniziati i lavori per la 
costruzione del nuovo centro polifunzionale progettato dall'architetto 
milanese Oscar Benini, denominato "Piazza del terzo millennio", che sarà 
composto da tre grattacieli e da una piazza ricoperta di vetro. A Pisanova 
si sta attualmente costruendo il nuovo centro residenziale di Jean Pierre 
Buffi, composto da due torri che domineranno il quartiere, mentre 
continuano da anni i lavori per il policlinico di Cisanello, destinato a 
diventare l'unico ospedale pubblico della città entro il 2014. Anche il 
centro storico muterà aspetto nei prossimi anni: nel 2007 l'architetto 
 inglese David Chipperfield
riqualificazione della piazza del Duomo che sarà "ampliata". In piazza 
Vittorio Emanuele gli innumerevoli rep
hanno fatto ritardare i lavori di realizzazione di un parcheggio sotterraneo 
durati sette anni, mentre in varie zone della città si sta proseguendo 
verso la ricostruzione o il recupero degli antichi palazzi distrutti dur
la guerra. Da ricordare pure gli ambiziosi progetti di recupero delle aree 
dismesse, come quello dell'ex convento di san Michele degli Scalzi, 
destinato a diventare un centro di arte moderna, o la costruzione di una 
nuova area residenziale nel quartie
stabilimenti Saint Gobain recentemente abbattuti....."(Fonte Wikipedia)
Suddivisione della città di Pisa in quartieri:
• A nord del fiume 
o Gagno 
o San Michele
o San Biagio, vi si trova l'ospedale di Cisanello.
o Cisanello, quartiere moderno e popoloso.
o Porta a Piagge, vi si trova il Palazzo dei Congressi e la nuova 
biblioteca comunale.
o Don Bosco, vi si trova il carcere circondariale 
o Pratale, vi si trova una 
gli anni cinquanta in prossimità delle mura antiche e 
dell'acquedotto mediceo.
o Pisanova
 si è aggiudicato il progetto di restauro e 
erti archeologici portati alla luce 
re di Porta a Mare, negli ex 
 
Arno:  
 
 
 
 
"Don Bosco"
delle zone residenziali costruita dopo 
 
 
12 
ante 
 
 
. 
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o Porta a Lucca, vi si trova lo Stadio Arena Garibaldi - Romeo 
Anconetani. 
o Porta Nuova, vi si trovano l'ospedale Santa Chiara e la 
stazione ferroviaria di San Rossore (sede di importanti 
ritrovamenti archeologici). 
o CEP, Centro Edilizia Popolare. 
o Barbaricina, vi si trovano gli impianti sportivi comunali 
(Palazzo dello Sport, Piscina e Campo Scuola); nel limitrofo 
Parco di San Rossore vi si trova l'ippodromo omonimo. 
o I Passi 
• A sud del fiume Arno:  
o Porta a Mare 
o Porta Fiorentina 
o Putignano 
o San Marco 
o San Giusto, vi si trova l'aeroporto internazionale "Galileo 
Galilei". 
o Sant'Ermete 
o La Cella 
o Navicelli 
o Riglione 
o Oratoio 
o Ospedaletto, vi si trova la zona industriale. 
o Montacchiello 
 
Piazza dei Miracoli 
 
 1.1   QUARTIERE DI S. ERMETE
Sant’Ermete è un quartiere di Pisa che si trova a sud del fiume Arno. Il 
quartiere, posto nella periferia sud
secondo dopoguerra, da uno sviluppo insediativo, caratterizzato 
principalmente da edilizia residenziale 
Emilia. Il quartiere è circondato  da importanti barriere infrastrutturali, 
ovvero la ferrovia Firenze
ovest, e la omonima superstrada, che lo taglia a sud, separandolo dal
struttura aeroportuale. 
 
 
-est della città, è stato interessato, dal 
popolare, sviluppatasi lungo la via 
-Pisa-Livorno, che cinge il quartiere a nord e a 
 
Foto Aerea del comune di Pisa 
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la 
 Già da alcuni anni, il comune di Pisa ha iniziato un’opera di 
riqualificazione del quartiere tramite demolizione e ricostruzione delle 
case popolari di via Emilia, a 
impiantistiche degli edifici. I condominii citati verranno quindi sostituiti da 
nuovi edifici nel medesimo quartiere.
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
L’area oggetto del Programma di riqualificazione è situata nella zona 
nord-ovest del quartiere di Sant’Ermete ed è delimitata dalla ferrovia 
Pisa-Livorno a ovest, dal cavalcavia Sant’Ermete a nord, dalla via Emilia a 
est, e da via Sirtori a sud. È costitui
Contesto urbano del quartiere di S. Ermete
QUARTIERE DI S. ERMETE 
causa delle condizioni strutturali ed 
 
ta da due isolati di edilizia 
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residenziale a carattere popolare costruiti alla  fine degli anni Quaranta, 
con spazi pubblici rappresentati da due giardini rettangolari posti tra le 
residenze,  l’uno dedicato ai giochi dei bambini, l’altro destinato a piccolo 
parco urbano. Già da alcuni anni, il comune di Pisa ha iniziato un’opera di 
riqualificazione del quartiere tramite demolizione e ricostruzione delle 
case popolari di via Emilia, a causa delle condizioni strutturali ed 
impiantistiche degli edifici. I condominii citati verranno quindi sostituiti da 
nuovi edifici nel medesimo quartiere. La sistemazione planimetrica dei 
nuovi edifici non è stata oggetto di questa tesi, ma si è considerata la 
planimetria proposta da Apes. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 2. SISTEMAZIONE INTERNA DEGLI SPAZI
Le modifiche che ho fatto alle piante proposte da APES sono finalizzate a 
un miglioramento della fruibilità degli spazi interni e a una maggiore 
illuminazione delle stanze con attenzione all'esposizione solare.
Mantenendo fisse le disposizioni delle stanze ho cercato di orientare le 
finestre secondo il seguente criterio riportato in tabella.
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 Ecco riportata la pianta modificata.
Come detto in precedenza il condominio è costituito da due tipologie di 
appartamenti: APPARTAMENTO tipo A e APPARTAMENTO tipo B. Ulteriori 
modifiche sono state apportate ai prospetti. Le finestre sono state 
 
Pianta Piano primo 
Pianta Piano Primo-Sesto 
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 sfalsate in modo da creare movimento in facciata 
piatta. Quelle più importanti sono state aumentate di dimensioni e 
intorno ad esse è stata fatta una piccola cornice aggettante.
2.1   MODIFICHE APPARTAMENTO TIPO A
Variazioni effettuate:
- Cucina: è stata eliminata la piccola loggia per far posto al nuovo angolo 
cottura. Al posto di quest'ultimo è stata realizzata una terrazza, con 
sbalzo di 1,5 m, per avere un piccolo spazio all'esterno e per aumentare 
l'illuminazione dell'ambiente.
- Camera matrimoniale
è stata leggermente modificata aumentando le sue dimensioni e 
ricavando una stanza armadi. 
- Disimpegni: il corridoio che separa la zona giorno dalla zona notte è 
stato ridotto per dare
- Porte: sono state pensate delle porte scorrevoli (a scomparsa all'interno 
della parete) per ridurre al minimo l'ingombro.
PIANTA PROPOSTA APES
che si presentava 
 
 
 
 
: la camera matrimoniale, adiacente alla terrazza, 
 
 più spazio agli altri ambienti. 
 
 PIANTA MODIFICATA
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 2.2   MODIFICHE APPARTAMENTO TIPO B
Variazioni effettuate:
- Cucina: è stata eliminata la piccola loggia  per far posto al nuovo angolo 
cottura. Al posto di quest'ultimo è stata realizzata una terrazza, con 
sbalzo di 1,5 m, per avere un piccolo spazio all'esterno e per aumentare 
l'illuminazione dell'ambiente.
- Camera matrimoniale
è stata leggermente modificata aumentando le sue dimensioni. 
- Disimpegni: il corridoio che separa la zona giorno dalla zona notte è 
stato ridotto per dare più spazio a
- Porte: sono state pensate delle porte scorrevoli (a scomparsa all'interno 
della parete) per ridurre al minimo l'ingombro.
 
 
 
 
PIANTA PROPOSTA APES
 
 
 
: la camera matrimoniale, adiacente alla terrazza, 
gli altri ambienti. 
 
 PIANTA MODIFICATA
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 2.3   PIANTA PIANO TERRA
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 2.4   PIANTA PIANO PRIMO
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
-SESTO 
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 3.    ANALISI DEI CARICHI
 
3.1    TAMPONAMENTO ESTERNO
 
Per il tamponamento esterno è stato utilizzato un sistema di pannelli a 
secco. Facendo molta attenzione all'aspetto energetico cercando di 
eliminare i ponti termici e ridurre al minimo le dispersioni di energia. Di 
seguito riporto la stratigrafia della parete (Fig.1) con il rispettivo peso che 
grava sulla struttura. Al CAPITOLO 9 riporto nel dettaglio le 
caratteristiche energetiche e costruttivo di questa tipologia di 
tamponamento. 
 
Figura 
1- Tyvek 
2- Lastra Aquapannel
3- Trattamento dei giunti
4- Guida metallica 
5- Montante metallico
6- Lana di roccia 
 
 
4 Stratigrafia tamponamento esterno 
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7,8 - Lastra Knauf 
9- Maglia superficiale 
10- Malta superficiale 
11- Impregnazione esterna 
12- Malta di rifinitura 
13- Guida metallica 
14- Montante metallico 
15- Lana di roccia 
Complessivamente il pacchetto di tamponamento ha un peso complessivo 
di circa 2,25 kN/m2. La parete perimetrale è alta circa 3,05 m. Il peso da 
distribuire sulla trave è quindi di: 
• 2,26   × 3,05  = 6,9 /  considerando successivamente un 20% 
di aperture arrivo a un peso totale del tamponamento di 5,52 
kN/m.  
 
3.2         PARETINE DIVISORIE INTERNE 
 
Il peso proprio di elementi divisori interni potrà essere ragguagliato ad un 
carico permanente portato uniformemente distribuito g2k, purchè vengano 
adottate le misure costruttive atte ad assicurare una adeguata 
ripartizione del carico. Il carico uniformemente distribuito g2k ora definito 
dipende dal peso proprio per unità di lunghezza G2k delle ripartizioni nel 
modo seguente:  
- elementi divisori con              G2 ≤ 1KN/m
          g2 = 0,40 KN/m
2 
-elementi divisori con    1,00 ≤ G2 ≤ 2,00 KN/m
    g2 = 0,80 KN/m
2 
-elementi divisori con    2,00 ≤ G2 ≤ 3,00 KN/m
    g2 = 1,20 KN/m
2 
-elementi divisori con    3,00 ≤ G2 ≤ 4,00 KN/m
    g2 = 1,60 KN/m
2 
-elementi divisori con    4,00 ≤ G2 ≤ 5,00 KN/m
    g2 = 2,00 KN/m
2 
Nel nostro caso, considerando un divisorio leggero a secco, si ha:    
1,00 ≤ G2 ≤ 2,00 KN/m
    g2 = 0,80 KN/m
2 
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  3.3   SOLAIO 
 
Si è scelto di realizzare un solaio con la lamiera grecata collaborante. 
L’impiego delle lamiere grecate, nelle costruzioni dei solai, ha una 
profonda innovazione che ha reso possibile razionalizzare ed 
accelerare i tempi di realizzazione con un conseguente importante 
beneficio economico. Il solaio collaborante HI-BOND è costituito da 
una lamiera grecata sulla quale viene gettata una soletta di 
calcestruzzo. In fase di getto, e fino a quando il calcestruzzo non avrà 
raggiunto un adeguato livello di maturazione (1a fase), il peso 
proprio del calcestruzzo, del personale e dei mezzi d’opera, vengono 
portati solamente dalla lamiera; avvenuta la maturazione (2a fase), 
la lamiera ed il calcestruzzo formano una sezione omogeneizzata con 
tutte le caratteristiche delle tradizionali sezioni in cemento armato, 
dove la lamera, dopo aver assolto il compito di cassaforma, assume 
per i momenti positivi quello di armatura metallica. Per assorbire i 
momenti negativi, si devono prevedere degli spezzoni come nelle 
normali solette.  
MATERIALI 
 •LAMIERA GRECATA: si prevede l’impiego dell’acciaio S 280 GD 
definito dalla norma UNI EN 10147 ed equivalente, per le prestazioni 
meccaniche, al tipo Fe 360 prescritto dalle norme UNI - CNR 10022; 
la tensione complessiva nella lamiera non dovrà superare 165 N/mm  
 
 
 
• CALCESTRUZZO: si prevede l’impiego di calcestruzzo della classe 
Rck 250 daN/cm che ammette, una tensione di esercizio di 85 
daN/cm  
• ACCIAIO PER MOMENTI NEGATIVI: per queste armature si 
suggerisce l’impiego di acciaio in barre ad aderenza migliorata tipo Fe 
B 38 k che ha una tensione ammissibile di 215 N/mm.  
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• CARATTERISTICHE DELLE LAMIERE GRECATE: i momenti d’inerzia 
ed i moduli di resistenza vengono calcolati considerando la riduzione 
degli elementi compressi, sia per dei momenti positivi che negativi, 
secondo le Istruzioni UNI CNR - 10022.  
• CARATTERISTICHE STATICHE DEI SOLAI: i calcoli delle sezioni si 
richiamano alla teoria del cemento armato, in cui si è considerato un 
rapporto fra i moduli di elsaticità del l’acciaio e calcestruzzo n = 15. 
In seguito riporto la caratteristiche della lamiera scelta in base al 
carico unitario che ho sul solaio e le luci massime sopportate. 
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Riporto adesso il carico unitario che ho sulla lamiera grecata. 
 
 STRATI SOLAIO PESO SPECIFICO 
(KN/m3) 
SPESSORE 
(m) 
Peso 
(kN/m2) 
1. Controsoffitto 20 0,02 0,2 
2. Peso proprio solaio - - 2 
3. Soletta armata 25 0,05 1,25 
4. Massetto 24 0,08 1,92 
5. Poliestere espanso 0,22 0,02 0,044 
6. Malta allettamento 21 0,02 0,42 
7. Pavimentazione 
(piastrelle) 
- - 0,4 
                                                            PESO TOTALE SOLAIO =  6,234 kN/m2 
 
Quindi una volta calcolato il peso proprio del solaio (6,234 kN/m2) 
abbiamo aggiunti i carichi di esercizio di 2 kN/m2 ottenendo così un 
peso complessivo di 8,234 kN/m2. Ho pensato di appoggiare la lamiera 
grecata su dei travetti secondari per ridurre la luce di appoggio. 
Entrando nelle tabelle fornite dalla ditta ho scelto la seguente lamiera 
grecata: 
28 
 
• Tipo A 55/P 750 -V- HI - BOND 
• Altezza lamiera collaborante 13 cm 
• Spessore lamiera grecata 1,2 mm 
• Luce massima di messa in opera 2,84 m 
ISTRUZIONI DI MONTAGGIO  
La posa delle lamiere sulla struttura di sostegno deve avvenire in 
conformità alle indicazioni di progetto. In figura sono rappresentati alcuni 
esempi di fissaggio (vite autofilettante ø 6 mm per strutture 
rispettivamente inferiori o superiori a 4 mm di spessore; in alternativa 
alla vite automaschiante si possono usare bottoni di screws, quando il 
solaio ha anche il compito di trasmettere forze orizzontali); le lamiere HI-
BOND non vengono mai sovrapposte, ma semplicemente accostate testa 
contro testa. Per prevenire colature di calcestruzzo, si potrà impiegare un 
nastro adesivo in corrispondenza delle giunzioni. I giunti longitudinali 
dovranno essere uniti con rivetti posti a m 1÷1,5, per evitare le colature 
del calcestruzzo e, soprattutto, abbassamenti relativi tra le lamiere 
adiacenti. 
N.B.  
L’ armatura perpendicolare alla nervatura è identica a quella prevista 
dall’EUROCODICE N° 4 in corrispondenza degli appoggi quando non si 
predispone un’armatura specifica per i momenti negativi e pertanto 
utilizzando le tabelle semplificate si poserà una rete elettrosaldata in 
modo che essa venga a trovarsi a circa 2 cm dal filo superiore del getto. 
Le dimensioni della rete, in funzione dello spessore Ss della soletta al di 
sopra della lamiera sono: 
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Prima di procedere alle operazioni di getto, sarà necessario verificare 
che:  
• le lamiere siano montate secondo le indicazioni del progetto  
• siano stati eseguiti tutti i fissaggi  
• le lamiere siano esenti da tracce di fango, olio, ecc. 
Il calcestruzzo dovrà garantire una resistenza minima a compressione 
a 28 giorni di 250 kg/cm . Consigliamo di depositare il calcestruzzo 
agli appoggi e distribuirlo gradualmente in modo da evitare la 
formazione di cumuli in campata. 
 
3.3.1   Solaio di copertura 
 
Sempre realizzato con la lamiera grecata sopra descritta. 
 STRATI SOLAIO COPERTURA PESO SPECIFICO 
(KN/m3) 
SPESSORE 
(m) 
Peso 
(kN/m2) 
1. Controsoffitto 20 0,02 0,2 
2. Peso proprio solaio - - 2 
3. Soletta armata 25 0,05 1,25 
4. Massetto pendenze 24 0,08 1,92 
5. Isolante 1 0,02 0,02 
6. Guaina impermeabile 0,123 0,02 0,003 
7. Ghiaia 0,153 0,1 0,0153 
                                             PESO TOTALE SOLAIO COPERTURA =  5,5 kN/m2 
 
 
3.4   CARICHI VARIABILI 
 
"I carichi variabili comprendono i carichi legati alla destinazione d’uso 
dell’opera; i modelli di tali azioni possono essere costituiti da: 
- carichi verticali uniformemente distribuiti qk [kN/m2], 
- carichi verticali concentrati Qk [kN]. 
- carichi orizzontali lineari Hk [kN/m] 
I valori nominali e/o caratteristici qk, Qk ed Hk sono riportati nella Tab. 
3.1.II(NTC 14 gennaio 2008). Tali valori sono comprensivi degli effetti 
dinamici ordinari, purché non vi sia rischio di risonanza delle strutture. I 
carichi verticali concentrati Qk formano oggetto di verifiche locali distinte 
e non vanno sovrapposti ai corrispondenti carichi verticali ripartiti; essi 
devono essere applicati su impronte di carico appropriate all’utilizzo ed 
alla forma dell’orizzontamento; in assenza di precise indicazioni può 
 essere considerata una forma dell’impr
50 mm, salvo che per le rimesse ed i parcheggi, per i quali i carichi si 
applicano su due impronte di 200 x 200 mm, distanti assialmente di 1,80 
m. I valori riportati nella Tab. 3.1.II sono riferiti a condizioni di uso 
corrente delle rispettive categorie. Altri regolamenti potranno imporre 
valori superiori, in relazione ad esigenze specifiche.
In presenza di carichi atipici (quali macchinari, serbatoi, depositi interni, 
impianti,ecc.) le intensità devono essere valutate c
funzione dei massimi prevedibili: tali valori dovranno essere indicati 
esplicitamente nelle documentazioni di progetto e di collaudo statico."
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
onta di carico quadrata pari a 50 x 
 
aso per caso, in 
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 3.4.1   Carico neve 
 
Il carico provocato dalla neve sulle 
seguente espressione:
qs = µi ×qsk ×CE ×Ct 
dove: 
- qs     è il carico neve sulla copertura,
- μi     è il coefficiente di forma della copertura,
- qsk    è il valore caratteristico di riferimento del carico neve al suolo 
[kN/m2] 
- CE    è il coefficiente di esposizione,
- Ct     è il coefficiente termico.
Si ipotizza che il carico agisca in direzione verticale e lo si riferisce alla 
proiezione orizzontale della superficie della copertura.
 
-  μi     è il coefficiente di forma della copertura
 
Riporto i relativi valori nominali del coefficiente di forma essendo 
espresso in gradi sessagesimali, l’angolo formato dalla falda con 
l’orizzontale. 
I valori del coefficiente di forma 
gennaio 2008) si riferiscono alle coperture ad una o due falde.
 
 
 
 
 
 
 
Nel nostro caso il coefficiente di forma è 0,8, avendo una 
copertura piana con inclinazione di 0° rispetto all'o
 
- qsk    è il valore caratteristico di riferimento del carico neve al suolo 
[kN/m2] 
 
Il carico neve al suolo dipende dalle condizioni locali di clima e di 
esposizione, considerata la variabilità delle precipitazioni nevose da zona 
a zona. In mancanza di adeguate indagini statistiche e specifici studi 
locali, che tengano conto sia dell’altezza del manto nevoso che della sua 
coperture sarà valutato mediante la 
 
 
 
 
 
 
 
 
μ1, riportati in Tab. 3.4.II (NTC 14 
rizzontale.
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densità, il carico di riferimento neve al suolo, per località poste a quota 
inferiore a 1500 m sul livello del mare, non dovrà essere assunto minore 
di quello calcolato in base alle espressioni riportate nel seguito, cui 
corrispondono valori associati ad un periodo di ritorno pari a 50 anni 
(vedi Fig. 3.4.1). Va richiamato il fatto che tale zonazione non può tenere 
conto di aspetti specifici e locali che, se necessario, dovranno essere 
definiti singolarmente. L’altitudine di riferimento as è la quota del suolo 
sul livello del mare nel sito di realizzazione dell’edificio. Per altitudini 
superiori a 1500 m sul livello del mare si dovrà fare riferimento alle 
condizioni locali di clima e di esposizione utilizzando comunque valori di 
carico neve non inferiori a quelli previsti per 1500 m. I valori caratteristici 
minimi del carico della neve al suolo sono quelli riportati nel seguito. 
Zona I - Alpina 
Aosta, Belluno, Bergamo, Biella, Bolzano, Brescia, Como, Cuneo, Lecco, 
Pordenone, Sondrio, Torino, Trento, Udine, Verbania, Vercelli, Vicenza: 
- qsk = 1,50 kN/m2 as ≤ 200 m   
- qsk = 1,39 [1 + (as/728)2] kN/m2 as > 200 m 
Zona I – Mediterranea 
Alessandria, Ancona, Asti, Bologna, Cremona, Forlì-Cesena, Lodi, Milano, 
Modena, Novara, Parma, Pavia, Pesaro e Urbino, Piacenza, Ravenna, 
Reggio Emilia, Rimini, Treviso, Varese: 
- qsk = 1,50 kN/m2 as ≤ 200 m   
- qsk = 1,35 [1 + (as/602)2] kN/m2 as > 200 m 
Zona II 
Arezzo, Ascoli Piceno, Bari, Campobasso, Chieti, Ferrara, Firenze, Foggia, 
Genova, Gorizia, Imperia, Isernia, La Spezia, Lucca, Macerata, Mantova, 
Massa Carrara, Padova, Perugia, Pescara, Pistoia, Prato, Rovigo, Savona, 
Teramo, Trieste, Venezia, Verona: 
- qsk = 1,00 kN/m2 as ≤ 200 m   
- qsk = 0,85 [1 + (as/481)2] kN/m2 as > 200 m 
Zona III 
Agrigento, Avellino, Benevento, Brindisi, Cagliari, Caltanisetta, Carbonia-
Iglesias, Caserta, Catania, Catanzaro, Cosenza, Crotone, Enna, 
Frosinone, Grosseto, L’Aquila, Latina, Lecce, Livorno, Matera, Medio 
Campidano, Messina, Napoli, Nuoro, Ogliastra, Olbia Tempio, 
Oristano,Palermo, Pisa, Potenza, Ragusa, Reggio Calabria, Rieti, Roma, 
Salerno, Sassari, Siena, Siracusa, Taranto, Terni, Trapani, Vibo Valentia, 
Viterbo: 
- qsk = 0,60 kN/m2 as ≤ 200 m  
 - qsk = 0,51 [1 + (as/481)2] kN/m
 
 
Nel nostro caso, struttura situata nel comune di Pisa 
(altitudine minore 200m):
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
- CE    è il coefficiente di esposizione
 
Il coefficiente di esposizione C
valore del carico neve in copertura in funzione delle caratteristiche 
specifiche dell’area in cui sorge l’opera. Valori consigliati del coeffici
di esposizione per diverse classi di topografia sono forniti in Tab. 3.4.I 
2 as > 200 m 
 qsk = 0,60 kN/m2. 
 
E può essere utilizzato per modificare il 
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ente 
 (NTC 14 gennaio 2008). Se non diversamente indicato, si assumerà      
CE = 1. 
 
 
 
 
 
 
 
Nel nostro caso assumiamo il coefficiente di esposizione uguale a 
1. 
 
- Ct        è il coefficiente termico
 
Il coefficiente termico può essere utilizzato per tener conto della riduzione 
del carico neve a causa dello scioglimento della stessa, causata dalla 
perdita di calore della costruzione. Tale coefficiente tiene conto delle 
proprietà di isolamento termico de
In assenza di uno specifico e documentato studio, deve essere 
utilizzato Ct = 1. 
 
QUINDI OTTENIAMO:
 
qs = µi ×qsk
3.4.2   Azione del vento
 
La pressione del vento è data 
p = qb x ce x cp x cd 
dove: 
- qb     è la pressione cinetica,
- ce     è il coefficiente di esposizione, 
- cp     è il coefficiente di forma (o coefficiente aerodinamico),
- cd     è il coefficiente dinamico con cui si tiene conto degli 
associati alla non contemporaneità delle massime pressioni locali e degli 
effetti amplificativi dovuti alle vibrazioni strutturali. 
 
- qb     è la pressione cinetica
La pressione cinetica di riferimento q
 
 
l materiale utilizzato in copertura. 
 
 ×CE ×Ct = 0,8 x 0,6 x 1 x 1 = 0,48 kN/m
 
 
dall’espressione: 
 
 
 
 
b (in N/m²) è data dall’espressio
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effetti riduttivi 
ne: 
 dove 
- vb       è la velocità di riferimento del vento (in m/s);
- ρ      è la densità dell’aria assunta convenzionalmente costante e pari a 
1,25 kg/m3. 
La velocità di riferimento v
vento a 10 m dal suolo su un terreno di categoria di esposizione II (vedi 
Tab. 3.3.II), mediata su 10 minuti e riferita ad un periodo di ritorno di 50 
anni. In mancanza di specifiche ed adeguate indagini stati
dall’espressione: 
vb = vb,0                              
vb = vb,0  + ka (as – a0
dove: 
- vb,0, a0, ka      sono parametri forniti nella Tab. 3.3.I e legati alla regione 
in cui sorge la costruzione in esame, in funzione delle zone definite in Fig. 
3.3.1; 
- as                          altitudine sul livello del mare (in m) del sito ove sorge la 
costruzione. 
 
 
Per altitudini superiori a 1500 m sul livello del mare si potrà fare 
riferimento alle condizioni locali di clima e di esposizione. I valori della 
velocità di riferimento possono essere ricavati da dati supportati da 
opportuna documentazione o da indagini s
comprovate. Fatte salve tali valutazioni, comunque raccomandate in 
 	 	 12 	 	 				  
 
b è il valore caratteristico della velocità del 
stiche v
per               as ≤ a0 
)          per        a0 < as ≤ 1500 m 
tatistiche adeguatamente 
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b è data 
 
 prossimità di vette e crinali, i valori utilizzati non dovranno essere minori 
di quelli previsti per 1500 m di altitudine. 
 
Nel nostro caso: 
siamo in zona 3,  
vb=vb,0=27 m/s  as(altitudine del sito della costruzione)
 
quindi:  	 	
- cd     è il coefficiente dinamico
 
Il coefficiente dinamico tiene in conto degli effetti riduttivi associati alla 
non contemporaneità delle massime pressioni locali e degli effetti 
amplificativi dovuti alla risposta dinamica della struttura. 
essere assunto cautelativamente pari ad 
tipologia ricorrente, quali gli edifici di forma regolare non 
eccedenti 80 m di altezza ed i capannoni industriali
essere determinato mediante analisi specifiche o facendo riferimento a 
dati di comprovata affidabilità.
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
≤a0(500 m)
 	 	  	  	 1,25 	 27  455,63 N/m2 
 
 
1 nelle costruzioni di 
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Esso può 
, oppure può 
  
- ce     è il coefficiente di esposizione
 
Il coefficiente di esposizione c
considerato, dalla topografia del terreno, e dalla categoria di esposizione 
del sito ove sorge la costruzione. In as
tengano in conto la direzione di provenienza del vento e l’effettiva 
scabrezza e topografia del terreno che circonda la costruzione, per 
altezze sul suolo non maggiori di z = 200 m, esso è dato dalla formula:
ce (z) = kr2 x ct x ln(z/z
ce (z) = ce (zmin)                                          per z < z
dove: 
- kr , z0 , zmin       sono assegnati in Tab. 3.3.II (NTC 14 gennaio 2008) in 
funzione della categoria di esposizione del sito ove sorge la costruzione;
- ct                    è il coefficiente di topografia.
 
 
 
 
In mancanza di analisi specifiche, la categoria di espos
nella Fig. 3.3.2 (NTC 14 gennaio 2008) in funzione della posizione 
geografica del sito ove sorge la costruzione e della classe di rugosità del 
terreno definita in Tab. 3.3.III(NTC 14 gennaio 2008). Nelle fasce entro i 
40 km dalla costa delle zone 1, 2, 3, 4, 5 e 6, la categoria di esposizione 
è indipendente dall’altitudine del sito. Il coefficiente di topografia c
posto generalmente pari a 1, sia per le zone pianeggianti sia per quelle 
ondulate, collinose e montane. In questo caso, la 
gennaio 2008) riporta le leggi di variazione di c
di esposizione. Nel caso di costruzioni ubicate presso la sommità di colline 
o pendii isolati il coefficiente di topografia c
progettista con analisi più approfondite.
 
 
e dipende dall’altezza z sul suolo del punto 
senza di analisi specifiche che 
0) x [7+ ct x ln(z/z0)]  per z ≥ zmin 
min 
 
izione è assegnata 
Fig. 3.3.3 (NTC 14 
e per le diverse categorie 
t può essere valutato dal 
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t è 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Nel nostro caso: 
siamo nel comuni di Pisa quindi ricadiamo in zona 3 (figura 3.3.1), dalla 
fig. 3.3. III scegliamo classe di rugosità C (aree con ostacoli diffusi: 
alberi,case, muri, recinzioni ecc....); ora
ricaviamo la classe di esposizione: III.
 
 
 
 
                                         
                                                                
                                                                
                                                                
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Quindi con la formula
ce (z) = kr2 x ct x ln(z/z
ce (z) = ce (zmin)                                                 per z < z
 dalla tabella riportata sotto 
 
              Classe esposizione III:
Kr = 0,20
Zo = 0,10 m
Zmin = 5 m
 
0) x [7+ ct x ln(z/z0)]       per z ≥ zmin
38 
 
 
 
 
 
min 
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 ricavo il coefficiente di esposizione: 
z (m) 
altezza d'interpiano 
Coefficiente termico Ce (z) 
Coefficiente d'esposizione 
3,15 1 1,800536 
6,3 1 2,066494 
9,45 1 2,31647 
12,6 1 2,501029 
15,75 1 2,6483 
18,9 1 2,771297 
21,95 1 2,874016 
 
- cp     è il coefficiente di forma 
......dalla circolare esplicativa 02/02/2009.... 
PRESSIONE ESTERNA ED INTERNA PER COPERTURE PIANE 
Per la valutazione della pressione esterna si assumerà: 
- per elementi sopravento (cioè direttamente investiti dal vento), con 
inclinazione 
sull’orizzontale α≥ 60°, cpe = + 0,8 
- per elementi sopravento, con inclinazione sull’orizzontale 20° < α < 
60°, cpe = +0,03α- 1 
- per elementi sopravento, con inclinazione sull’orizzontale 0° ≤ α ≤ 20° 
e per elementi sottovento (intendendo come tali quelli non direttamente 
investiti dal vento o quelli investiti da vento radente) cpe = - 0,4 
 
Per la valutazione della pressione interna si assumerà: 
- per costruzioni che hanno (o possono anche avere in condizioni 
eccezionali) una parete con aperture di superficie minore di 1/3 di quella 
totale: cpi = ± 0,2 
- per costruzioni che hanno (o possono anche avere in condizioni 
eccezionali) una parete con aperture di superficie non minore di 1/3 di 
quella totale: cpi = + 0,8 quando la parete aperta è sopravento, cpi = - 
0,5 quando la parete aperta è sottovento o parallela al vento; 
- per costruzioni che presentano su due pareti opposte, normali alla 
direzione del vento, aperture di superficie non minore di 1/3 di quella 
totale: cpe + cpi = ± 1,2 per gli elementi normali alla direzione del vento, 
cpi = ± 0,2 per i rimanenti elementi. 
 
Avendo tutti i dati possiamo ricavare la pressione che il 
vento esercita sulla nostra struttura 
40 
 
- Vento direzione X con Cpi=+0,2 Cpe=0,8 - 
DIREZIONE X (caso1 sopravento) Cpi=+0,2 Cpe=0,8 
z (m) Ce (z) qb Cp p (N/mq) p (kN/mq) F (kN/m) 
3,15 1,800536 455,625 1 820,3692 0,820369 2,775017 
6,3 2,066494 455,625 1 941,5462 0,941546 3,145256 
9,45 2,31647 455,625 1 1055,442 1,055442 3,457083 
12,6 2,501029 455,625 1 1139,531 1,139531 3,695207 
15,75 2,6483 455,625 1 1206,632 1,206632 3,889153 
18,9 2,771297 455,625 1 1262,672 1,262672 4,051129 
22,05 2,874016 455,625 1 1309,473 1,309473 2,062421 
 
 
- Vento direzione X con Cpi=-0,2 Cpe=0,8 - 
DIREZIONE X (caso 2 sopravento)  Cpi=-0,2 Cpe=0,8 
z (m) Ce (z) qb Cp p (N/mq) p 
(kN/mq) 
F (kN/m) 
3,15 1,800536 455,625 0,6 492,2215 0,492222 1,66501 
6,3 2,066494 455,625 0,6 564,9277 0,564928 1,887154 
9,45 2,31647 455,625 0,6 633,265 0,633265 2,07425 
12,6 2,501029 455,625 0,6 683,7189 0,683719 2,217124 
15,75 2,6483 455,625 0,6 723,9789 0,723979 2,333492 
18,9 2,771297 455,625 0,6 757,6033 0,757603 2,430678 
22,05 2,874016 455,625 0,6 785,6841 0,785684 1,237452 
 
NB: calcolo la forza da applicare  ad un impalcato come somma del 
prodotto della pressione per metà altezza di interpiano sottostante 
l'impalcato in questione e quello sovrastante. 
- Vento direzione Y con Cpi=+0,2 Cpe=-0,4 - 
DIREZIONE Y  (caso 1 sottovento)Cpi=+0,2 Cpe=-0,4 
z (m) Ce (z) qb Cp p (N/mq) p (kN/mq) F (kN/m) 
3,15 1,800536 455,625 -0,2 -164,074 -0,16407 -0,555 
6,3 2,066494 455,625 -0,2 -188,309 -0,18831 -0,62905 
9,45 2,31647 455,625 -0,2 -211,088 -0,21109 -0,69142 
12,6 2,501029 455,625 -0,2 -227,906 -0,22791 -0,73904 
15,75 2,6483 455,625 -0,2 -241,326 -0,24133 -0,77783 
18,9 2,771297 455,625 -0,2 -252,534 -0,25253 -0,81023 
22,05 2,874016 455,625 -0,2 -261,895 -0,26189 -0,41248 
 
 
 
41 
 
- Vento direzione Y con Cpi=-0,2 Cpe=-0,4 - 
DIREZIONE Y (caso 2 sottovento)  Cpi=-0,2 Cpe=-0,4  
z (m) Ce (z) qb Cp p (N/mq) p (kN/mq) F (kN/m) 
3,15 1,800536 455,625 -0,6 -492,222 -0,49222 -1,66501 
6,3 2,066494 455,625 -0,6 -564,928 -0,56493 -1,88715 
9,45 2,31647 455,625 -0,6 -633,265 -0,63326 -2,07425 
12,6 2,501029 455,625 -0,6 -683,719 -0,68372 -2,21712 
15,75 2,6483 455,625 -0,6 -723,979 -0,72398 -2,33349 
18,9 2,771297 455,625 -0,6 -757,603 -0,7576 -2,43068 
22,05 2,874016 455,625 -0,6 -785,684 -0,78568 -1,23745 
 
3.4.3   Azione sismica 
 
Le NTC adottano un approccio prestazionale agli stati limite per la 
progettazione di strutture nuove e per la verifica di quelle esistenti. 
L’azione sismica sulle costruzioni viene valutata a partire dalla 
pericolosità sismica di base. Le azioni sismiche su ciascuna costruzione 
vengono valutate in relazione ad un periodo di riferimento VR che si 
ricava, per ciascun tipo di costruzione, moltiplicando la vita nominale VN 
per un coefficiente d’uso CU funzione della classe d’uso. La vita nominale 
è intesa come il numero di anni nel quale la struttura , purchè soggetta 
alla manutenzione ordinaria, deve potere essere usata per lo scopo al 
quale è destinata. Per strutture ordinare si assume VN = 50 anni; per la 
scuola si rientra in classe d’uso II, CU = 1. Di conseguenza si ottiene: 
VR = VN · CU = 50 · 1 = 50 anni 
Per classi d’uso I e II, il rispetto dei vari stati limite si considera 
conseguito: 
- nei confronti di tutti gli stati limite di esercizio, qualora siano rispettate 
le verifiche relative al solo SLD; 
- nei confronti di tutti gli stati limite ultimi, qualora siano rispettate le 
verifiche relative al solo SLV. 
La probabilità di superamento nel periodo di riferimento PVR, cui riferirsi 
per individuare l’azione sismica agente in ciascuno degli stati limite 
considerati, sono: 
SLD --- PVR = 63% 
SLV --- PVR = 10% 
Noto PVR, il periodo di ritorno dell’azione sismica TR, espresso in anni è 
pari a: 
 SLD  ---   	 	  !"#$%&!
 
SLV  ---   	 	  !"#$%&!
 
Noto il periodo di ritorno dell’azione sismica, le forme spettrali sono 
definite a partire dai valori dei parametri su sito di riferimento rigido 
orizzontale: 
- ag        accellerazione orizzontale massima al sito
- F0     valore massimo del fattore di 
accellerazione    orizzontale
- T*c      periodo di inizio del tratto a velocità costante dello spettro in
accellerazione orizzontale
L'edificio viene realizzato nel quartiere di Sant'Ermete, nel comune di 
Pisa, quindi ricaviamo i seguenti valori spettrali:
 
PARAMETRI  
ag 
F0 
T*c 
 
Quale che sia il periodo di ritorno e quindi lo stato limite 
considerato, lo spettro di
orizzontale è definito da l’equazione:
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
dove: 
 
- S     è il coefficiente che tiene conto della categoria di sottosuolo e delle 
condizioni topografiche mediante la relazione S = SS ST, essendo SS il 
 	 	 '("#$(,)* 	 50	+,,- 
 	 	 '("#$(,( 	 475	+,,- 
; 
amplificazione dello spettro di 
; 
. 
 
 (SLD)  TR = 50 anni (SLV)  TR = 475 anni
0,048 g 0,118 g
2,548 2,404 
0,249 s 0,279 s
 risposta elastico della componente 
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coefficiente di amplificazione stratigrafica e ST il coefficiente di 
amplificazione topografica; 
- Tc    è il periodo corrispondente alla fine del tratto ad accelerazione 
costante dello spettro, dato da Tc = Cc · T*c , in cui Cc è funzione della 
categoria di sottosuolo; 
- TB    è il periodo corrispondente all’inizio del tratto dello spettro ad 
accelerazione costante pari a TB = Tc/3; 
- TD    è il periodo corrispondente all’inizio del tratto a spostamento 
costante 
dello spettro, espresso mediante la relazione: TD = 4,0 ·(ag/g) + 1,6 
Di seguito riporto i valori per SLD e SLU con i quali posso ricavarvi lo 
spettro di risposta elastico: 
 
PARAMETRI  (SLD)  TR = 50 anni (SLV)  TR = 475 anni 
Ss 1,5 1,5 
S 1,5 1,5 
Cc 1,661 1,599 
Tc (s) 0,414 s 0,447 s 
TB (s) 0,138 s 0,149 s 
TD (s) 1,791 s 2,073 s 
 
Gli spettri di risposta elastici delle componenti orizzontali del sisma 
vengono valutati con riferimento ad uno smorzamento del 5%. 
 
Ƞ =  / 105 + 1  ≥ 0,55 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 4.   PREDIMENSIONAMENTO DELLA STRUTTURA
Riporto di seguito una 
struttura: 
 
TIPO DI CARICO
Tamponamento esterno
Paretine divisorie interne
Solaio di copertura
Accidentali
 
4.1   PREDIMENSIONAMENTO DELLA TRAVE
 
Nel predimensionamento della struttura inizio con la trave. Si progetta in 
capacità secondo il principio di trave debole e pilastro forte. Ricavandomi 
prima le dimensioni della 
del pilastro, sovraresistente rispetto alla trave.  Devo trovare per prima 
cosa l'area di influenza che grava sulla struttura(Fig. 1). 
di seguito la pianta con la disposizione dei pilastri e 
l'area di influenza per la trave:
 
Figura 
tabella con tutti i carichi verticali che gravano sulla 
 Valore effettivo del carico
 5,52 kN/m 
 0,80 kN/m2 
Solaio 6,23 kN/m2 
 5,50 kN/m2 
Scale 4,00 kN/m2 
Neve 0,48 kN/m2 
 2,00 kN/m2 
 
trave posso così in seguito trovare le dimensioni 
Riportiamo ora 
quindi si individua 
 
5 Area d'influenza della trave principale 
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Quindi considero un'area di influenza di 16 m2. Con questa area 
d'influenza vado a calcolarmi i carichi che gravitano sulla trave per poi 
dimensionarla. 
-   = 1,3 ∙ 4 + 1,5 ∙ 4 + 1,5 ∙ 56 + ∑ 1,5 ∙ 8(9:9; ∙ 569 = <1,3 ∙ 6,234 =>? ∙ 29mA +<1,3 ∙ 0,8 =>? ∙ 16mA + <1,3 ∙ 5,52 =>? ∙ 11,06A + <1,5 ∙ 0,2 ∙ 0,48 =>? ∙ 16mA +<1,5 ∙ 2 =>? ∙ 16mA = 436 kN  
-  q / lunghezza trave = 436/5,53 = 79 KN/m 
Per il momento si considera la condizione di semi-incastro: 
M =  E∙")  = 374  KN∙m = 37400  KN∙cm 
σ = FG     W≥ Fσ = *HI(()  = 1439  cm3            
Scelgo un profilo HEA 320 con Wy = 1479 cm3 maggiore di quello 
ricavato. Riporto di seguito le caratteristiche geometriche di tale profilo. 
Profilo HEA 320 utilizzato per le travi principali. 
 
 
 
 
 
 
 
 
Vado ora a dimensionare le travi secondarie. Considero per queste un 
25% del carico trovato gravante sulle travi principali.   = 110 kN  
q / lunghezza trave = 220/5,53 = 20 KN/m 
Per il momento si considera la condizione di semi-incastro: 
M =  E∙")  = 152  KN∙m = 15200  KN∙cm 
σ = FG     W≥ Fσ = '(()  = 585 cm3            
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4.2   PREDIMENSIONAMENTO DEI PILASTRI 
 
Per il predimensionamento dei pilastri utilizzo l'analisi statica lineare, 
calcolo le forze di piano che mi agiscono sulla struttura: ricavo il taglio di 
piano. Per effettuare l’analisi statica lineare bisogna tenere in 
considerazione le seguenti condizioni: 
1. Regolarità in altezza 
2.   ≤ 2.5 K 
3.   ≤ L 
Per il dimensionamento si utilizza la formula  = c ∙ MNO per trovare il 
periodo di vibrazione propria della struttura che risulta = 0,95 s        
con:    H = 25,2 m e c = 0,085.  
Trovato il periodo di vibrazione, data la posizione del fabbricato e le 
caratteristiche geofisiche della zona, si trova l’accelerazione allo SLU  
Questa va ridotta del fattore di duttilità q  
q = ( ∙ PQ 
dove: 
- ( = 4 per edifici a telaio in acciaio 
- PQ = 1 per edifici regolari in altezza 
A questo punto troviamo q = 4 
L’ accelerazione di progetto è: RL = +S ∙ R ∙ Ƞ ∙ T( ∙ UVU = 0,1997. 
Calcolo ora le forze di piano: T9 = TW ∙ X9 ∙ Y9/ ∑ Z9 ∙ ℎ9 
dove: TW = RL ∙  ∙ W ∙ \ ]⁄  X9 = altezza del solaio considerato (massa i-esima) dal piano di 
fondazione Y9 = peso del solaio considerato ∑ Z9 ∙ ℎ9 = sommatoria del prodotto dei pesi dei vari orizzontamenti per la 
rispettiva distanza dal piano di fondazione T9 = TW ∙ X9 ∙ Y9/ ∑ Z9 ∙ ℎ9 forze da applicare a ciascuna massa della 
costruzione. 
Calcolo dei pesi sismici  
Il modello è elastico poichè l’analisi sismica che andremo a svolgere sarà 
un'analisi lineare. Il modello è caratterizzato da tre gradi di libertà per 
ciascun livello, essendo valida l’ipotesi di impalcati infinitamente rigidi. A 
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ciascuno dei gradi di libertà va associata una massa o, equivalentemente, 
un peso sismico. La normativa prescrive di determinare i pesi sismici 
sommando ai carichi permanenti G1 e G2  le azioni variabili QK  ridotte 
mediante il coefficiente di combinazione dell’azione variabile ψ2,i , che 
tiene conto della probabilità che tutti i carichi siano presenti sulla 
struttura in occasione sismica.   
Incidenza solaio  
G1  = 3,25 kN/m2  carichi strutturali  
G2  = 2,99 kN/m2  carichi non strutturali  
QK  = 2,00 kN/m2  carico accidentale  
 Il coefficiente di combinazione da considerare ψ2,i  = 0,3 per ambienti 
suscettibili di affollamento. Pertanto:  
Wsolaio  = G1 +G1 +ψ2,i x QK   =3,25 + 2,99 + 0,3 · 2,00 = 6,85 kN/m2 
Sup. Solaio = 288 m2 
Incidenza solaio copertura  
G1  = 3,25 kN/m2  carichi strutturali  
G2  = 2,2 kN/m2  carichi non strutturali  
QK  = 2,00 kN/m2  carico accidentale  
 Il coefficiente di combinazione da considerare ψ2,i  = 0,3 per ambienti 
suscettibili di affollamento. Pertanto:  
Wsolaio  = G1 +G1 +ψ2,i x QK   =3,25 + 2,2 + 0,3 · 2,00 = 6,05 kN/m2 
Sup. Solaio = 288 m2 
Incidenza tamponamento esterno 
G1  = 4,45 kN/m2  carico tamponamento esterno 
Lunghezza tamponamento esterno = 72 m 
Incidenza tamponamento interno 
G1  = 0,8 kN/m2  carico tamponamento interno  
Sup. Solaio = 288 m2 
Incidenza scala 
G1  = 4 + 0,3 x 2 = 4,6 kN/m2  carico scala 
  
 
 
 
 
 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
W1=(solaio x area)+(paretine x area)+(tamponamento x lunghezza 
estensione)+(peso travi acciaio)=(6,85 x 288)+(0,8 x 288)+(4,45 x 
72)+ 12,74 = 2865 kN
Così per tutti gli altri impalcati.
Impalcati 
W1 
W2 
W3 
W4 
W5 
W6 
W7 
W8 
Peso sismico TOT.: 22153
 
Calcolo l'eccentricità:
 
Lunghezza X
Lunghezza Y
 
Dati spettro 
ag (g) 
Fo 
n 
S 
Tc 
Sd(T1) 
Fh 
 
Ricavo così le forze di piano Fi.
 
 
 Pesi Sismici - _` - 
(kN) 
- a` - 
(m) 
- _` ∙ b` - 
2865 3,15 9024,75 
2865 6,3 18049,5 
2865 9,45 27074,25
2865 12,6 36099 
2865 15,75 45123,75
2865 18,9 54148,5 
2865 22,05 63173,25
2098 25,2 52869,6 
 ∑ _` ∙ a`	 c`;d  305562,6
 
 24 m Eccentricità X ef	g, gh ∙ 	ij  d
 12 m Eccentricità Y ek	lg, gh ∙ 	ikm  g
SLV 
0,118 0,048
2,404 2,548
0,55 
1,5 
0,447 0,414
0,2002127 0,0799482
2439,4217 974,10078
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, n , o 
SLD 
 
 
0,55 
1,5 
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T9 = TW ∙ pq ∙ rq∑ sq∙Wq  
 
 
Forze impalcati SLV SLD 
F1 72,04799 28,76993 
F2 144,096 57,53987 
F3 216,144 86,3098 
F4 288,192 115,0797 
F5 360,2399 143,8497 
F6 432,2879 172,6196 
F7 504,3359 201,3895 
F8 422,078 168,5426 
 
 
Da queste ottengo i momenti torcenti, moltiplicando appunto le forze di 
piano ottenute per l'eccentricià (sia per SLV che per SLD): 
 
 
Stato limite ultimo -SLV- 
Momento torcente Mtx (kNm)     Momento torcente Mty(kNm) 
Mtx1 43,22879 Mty1 86,45759 
Mtx2 86,45759 Mty2 172,9152 
Mtx3 129,6864 Mty3 259,3728 
Mtx4 172,9152 Mty4 345,8304 
Mtx5 216,144 Mty5 432,2879 
Mtx6 259,3728 Mty6 518,7455 
Mtx7 302,6016 Mty7 605,2031 
Mtx8 253,2468 Mty8 506,4936 
    
 
Stato limite ultimo -SLD- 
Momento torcente Mtx (kNm)     Momento torcente Mty(kNm) 
Mtx1 17,26196 Mty1 34,52392 
Mtx2 34,52392 Mty2 69,04784 
Mtx3 51,78588 Mty3 103,5718 
Mtx4 69,04784 Mty4 138,0957 
Mtx5 86,3098 Mty5 172,6196 
Mtx6 103,5718 Mty6 207,1435 
Mtx7 120,8337 Mty7 241,6675 
Mtx8 101,1256 Mty8 202,2511 
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Calcolo ora le forze da applicare al modello della struttura sul SAP: 
 
-SLV- -SLD- 
Fx (kN) Fy (kN) Fx (kN) Fy (kN) 
1,8012 3,602399 0,719248 2,876993 
3,602 7,204799 1,438497 5,753987 
5,403 10,8072 2,157745 8,63098 
7,204 14,4096 2,876993 11,50797 
9,005 18,012 3,596242 14,38497 
10,807 21,6144 4,31549 17,26196 
12,608 25,2168 5,034739 20,13895 
10,5519 21,1039 4,213565 16,85426 
 
Riprendiamo per il predimensionamento dei pilastri le forze sismiche di 
piano: 
Forze impalcati SLV SLD 
F1 72,04799 28,76993 
F2 144,096 57,53987 
F3 216,144 86,3098 
F4 288,192 115,0797 
F5 360,2399 143,8497 
F6 432,2879 172,6196 
F7 504,3359 201,3895 
F8 422,078 168,5426 
  
Considero ora le forze di piano allo stato limite ultimo ed effettuo una 
sommatoria: ∑ T9 t9;  2439,47 kN  dalla seguente formula ricavo: T  ʋ ∙ 12 ∙ v ∙ wM*   →    w = T ∙ M*12 ∙ ʋ ∙ v = 4436 ∙ 3,15*12 ∙ 0,15 ∙ 21 ∙ 10H = 0,00021 I = 21000 yI  
Utilizzo quindi un IPE 500 con un J = 48200 yI 
 
 
 
 
 5.   ANALISI STRUTTURALE SU SAP 2000
 
5.1   DEFINIZIONE DEL MODELLO
 
Definisco in primo luogo il modello impostando le varie sezione dei profili 
utilizzati per i pilastri e per le travi all'interno dello schema; sezioni 
ricavate dal predimensionamento.
 
Riporto le caratteristiche dell'acciaio utilizzato per le sezioni d
della struttura. 
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ei profili 
52 
 
 
 
5.2   DEFINIZIONE CARICHI INSERITI 
 
Tutti i valori trovati nell'analisi dei carichi vengono adeguatamente 
assegnati alla struttura. 
 
5.2.1   Carichi propri e carichi permanenti 
 
Ho preso i valori dei pesi propri degli elementi e dei solai e sono stati 
assegnati alle travi principali in base all'area di influenza. 
 
TIPO DI CARICO Valore effettivo del carico 
Tamponamento esterno 5,52 kN/m 
Paretine divisorie interne 0,8 kN/m2 
Solaio 6,234 kN/m2 
Solaio di copertura 5,5 kN/m2 
 
Esempio di calcolo:  
• Paretine divisorie interne 0,8 kN/m2 
 Il carico è stato moltiplicato per 29 m
23,2 kN da applicare alla trave principale. Così per tutti gli altri carichi.
 
5.2.2   Carichi accidentali
 
TIPO
Accidentali
 
Il carico è stato moltiplicato per l'area di influenza della trave e assegnato 
a questa come per i carichi precedentemente descritti.
 
• 2,00 kN/m2 x 29 m
della trave alla quale viene attribuita: 58 kN/5,53 m=10,5 kN/m
carico distribuito così ottenuto viene assegnto alla trave.
5.2.3   Carico neve 
 
TIPO DI CARICO
  
2 (area influenza) cosi da ottenere 
 
 
 DI CARICO Valore effettivo del carico 
 2,00 kN/m2 
 
2 = 58 KN è stato diviso poi per la lunghezza 
 Valore effettivo del carico 
Neve 0,48 kN/m2 
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Il carico è stato moltiplicato per l'area di influenza della trave e assegnato 
a questa come per i carichi precedentemente descritti. 
• 0,48 kN/m2 x 29 m2 = 13,92 KN è stato diviso poi per la lunghezza 
della trave alla quale viene attribuita: 13,92 kN/5,53 m=2,5 kN/m. 
Il carico distribuito così ottenuto viene assegnto alla trave. 
5.2.4   Carico vento 
 
Questo tipo di carico non viene applicato verticalmente sulle travi ma 
orizzontalmente sulla parte esterna della struttura. Riporto le forze 
trovate dall'analisi dei carichi secondo le due direzioni. 
 
- Vento direzione X con Cpi=+0,2 Cpe=0,8 - 
DIREZIONE X (caso1 sopravento) Cpi=+0,2 Cpe=0,8 
z (m) Ce (z) qb Cp p (N/mq) p 
(kN/mq) 
F (kN/m) 
3,15 1,800536 455,625 1 820,3692 0,820369 2,775017 
6,3 2,066494 455,625 1 941,5462 0,941546 3,145256 
9,45 2,31647 455,625 1 1055,442 1,055442 3,457083 
12,6 2,501029 455,625 1 1139,531 1,139531 3,695207 
15,75 2,6483 455,625 1 1206,632 1,206632 3,889153 
18,9 2,771297 455,625 1 1262,672 1,262672 4,051129 
22,05 2,874016 455,625 1 1309,473 1,309473 2,062421 
 
- Vento direzione X con Cpi=-0,2 Cpe=0,8 - 
DIREZIONE X (caso 2 sopravento)  Cpi=-0,2 Cpe=0,8 
z (m) Ce (z) qb Cp p (N/mq) p 
(kN/mq) 
F (kN/m) 
3,15 1,800536 455,625 0,6 492,2215 0,492222 1,66501 
6,3 2,066494 455,625 0,6 564,9277 0,564928 1,887154 
9,45 2,31647 455,625 0,6 633,265 0,633265 2,07425 
12,6 2,501029 455,625 0,6 683,7189 0,683719 2,217124 
15,75 2,6483 455,625 0,6 723,9789 0,723979 2,333492 
18,9 2,771297 455,625 0,6 757,6033 0,757603 2,430678 
22,05 2,874016 455,625 0,6 785,6841 0,785684 1,237452 
 
- Vento direzione Y con Cpi=+0,2 Cpe=-0,4 - 
DIREZIONE Y  (caso 1 sottovento)Cpi=+0,2 Cpe=-0,4 
z (m) Ce (z) qb Cp p (N/mq) p (kN/mq) F (kN/m) 
3,15 1,800536 455,625 -0,2 -164,074 -0,16407 -0,555 
6,3 2,066494 455,625 -0,2 -188,309 -0,18831 -0,62905 
9,45 2,31647 455,625 -0,2 -211,088 -0,21109 -0,69142 
12,6 2,501029 455,625 -0,2 -227,906 -0,22791 -0,73904 
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15,75 2,6483 455,625 -0,2 -241,326 -0,24133 -0,77783 
18,9 2,771297 455,625 -0,2 -252,534 -0,25253 -0,81023 
22,05 2,874016 455,625 -0,2 -261,895 -0,26189 -0,41248 
 
- Vento direzione Y con Cpi=-0,2 Cpe=-0,4 - 
DIREZIONE Y (caso 2 sottovento)  Cpi=-0,2 Cpe=-0,4 
z (m) Ce (z) qb Cp p (N/mq) p (kN/mq) F (kN/m) 
3,15 1,800536 455,625 -0,6 -492,222 -0,49222 -1,66501 
6,3 2,066494 455,625 -0,6 -564,928 -0,56493 -1,88715 
9,45 2,31647 455,625 -0,6 -633,265 -0,63326 -2,07425 
12,6 2,501029 455,625 -0,6 -683,719 -0,68372 -2,21712 
15,75 2,6483 455,625 -0,6 -723,979 -0,72398 -2,33349 
18,9 2,771297 455,625 -0,6 -757,603 -0,7576 -2,43068 
22,05 2,874016 455,625 -0,6 -785,684 -0,78568 -1,23745 
 
5.2.5   Sisma 
 
Il sisma viene inserito nel modello SAP come: 
• Respons spectrum: dove vengono riportate tutte le coordinate 
ricavate dalle spettro sismico 
• Momento torcente: si applicano per piano una coppia di forze si da 
creare un momento torcente dovuto all'eccentricità. In caso di 
strutture regolari in pianta e doppiamente simmetriche dove il 
centro di massa coincide con il centro delle rigidezze non si crea 
momento torcente; si considera comunque un'eccentricità del 5%. 
Riportiamo di seguito le coppie di forze da applicare ai vari piani della 
struttura si da avere come risultato i momenti torcenti calcolati e le 
coordinate dello spettro sismico. 
- Forze da applicare nelle due direzioni 
-SLV- -SLD- 
Fx (kN) Fy (kN) Fx (kN) Fy (kN) 
1,8012 3,602399 0,719248 2,876993 
3,602 7,204799 1,438497 5,753987 
5,403 10,8072 2,157745 8,63098 
7,204 14,4096 2,876993 11,50797 
9,005 18,012 3,596242 14,38497 
10,807 21,6144 4,31549 17,26196 
12,608 25,2168 5,034739 20,13895 
10,5519 21,1039 4,213565 16,85426 
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- Spettro di risposta SLV e SLD (riportata in APPENDICE A -CD 
ALLEGATO-). 
 
5.3   COMBINAZIONI DI CARICO 
 
Definiamo per prima cosa i modelli di carico (Define Load Patterns). 
 
Load Pattern name Type Self Weight Multiplier 
Proprio Dead 1 
Accidentali Dead 0 
Permanenti Dead 0 
Neve Snow 0 
Vento X1 Wind 0 
Vento X2 Wind 0 
Vento Y1 Wind 0 
Vento Y2 Wind 0 
Mtx(SLV) Other 0 
Mtx(SLD) Other 0 
Mty(SLV) Other 0 
Mty (SLD) other 0 
 
Definiamo in seguito i casi di carico (Define Load Cases) 
 
Load Cases Name Load Cases Type Scale Factor 
Proprio Linear static 1 
Modal Modal  
Accidentali Linear static 1 
Permanenti Linear static 1 
Neve Linear static 1 
Vento X1 Linear static 1 
Vento X2 Linear static 1 
Vento Y1 Linear static 1 
Vento Y2 Linear static 1 
Mtx(SLV) Linear static 1 
Mtx(SLD) Linear static 1 
Mty(SLV) Linear static 1 
Mty (SLD) Linear static 1 
SISMAX(SLV) Response spectrum 9,8 
SISMAY(SLV) Response spectrum 9,8 
SISMAX(SLD) Response spectrum 9,8 
SISMAY(SLD) Response spectrum 9,8 
 
Posso ora inserire le combinazioni di carico. 
 
  
 
In APPENDICE B -CD 
le combinazioni caricate nel modello.
 
5.4   ANALISI 
 
Affinchè si possa eseguire una Analisi Dinamica Lineare si devono 
rispettare le seguenti limitazioni:
1. Si possono considerare solo i modi di vibrare con
 z{ > 5% e/o ∑ 
Il coefficiente di struttura impiegato è q = 4. Sul programma di calcolo 
vengono caricate le azioni verticali agenti sulla struttura e lo spettro di 
risposta dettato da normativa. Si trovano il periodo proprio di vibrazione 
e la corrispondente pseudo accelerazione. Ricaviamo per prima la tabella 
della massa modale partecipante ai vari modi di vibrare.
 
TABLE:  Modal Participating Mass Ratios
OutputCase StepNum
Text Unitless
MODAL 1 
MODAL 2 
MODAL 3 
MODAL 4 
MODAL 5 
MODAL 6 
MODAL 7 
MODAL 8 
MODAL 9 
MODAL 10 
MODAL 11 
MODAL 12 
 
ALLEGATO- riportiamo i casi di carico e tutte 
 
 
 z{ ≥ 85% 
 
 
 Period UX UY SumUX
 Sec Unitless Unitless Unitless
1,4017 0,000043 0,79758 0,000
1,3901 0,12053 0,0021 0,1205
1,3083 0,67037 0,00015 0,7909
0,6649 0,000001 0,11346 0,7909
0,6196 0,00537 0,00012 0,7963
0,5703 0,1056 0,000001 0,901
0,40342 6,055E-09 0,03987 0,9019
0,36863 0,00118 0,000011 0,9031
0,3325 0,04067 3,823E-07 0,9437
0,2863 6,181E-08 0,02111 0,9437
0,2584 0,00031 0,000015 0,9440
0,2321 0,000007 0,00958 0,9440
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 SumUY 
 Unitless 
1 0,7975 
 0,7996 
 0,7998 
 0,913 
 0,9134 
 0,9134 
 0,9532 
 0,9533 
 0,9533 
 0,9744 
 0,9744 
 0,984 
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Per la direzione X raggiungiamo il 90% della massa partecipante al 6° 
modo di vibrare e il 91% al 4° modo di vibrare in direzione Y. 
Dall'analisi lanciata ricaviamo: 
• Sollecitazioni sui vari elementi  APPENDICE C -CD ALLEGATO- 
• Valori di taglio, sforzo normale, momento flettente e torcente alla 
base di ogni singolo piano(section cuts) APPENDICE D -CD 
ALLEGATO 
• Spostamenti di piano                APPENDICE E -CD ALLEGATO- 
• Modi di vibrare                         APPENDICE F -CD ALLEGATO- 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 6.   VERIFICA ELEMENTI STRUTTURALI
 
6.1   VERIFICA TRAVI
 
Per la verifica nella quali è attesa la formazione delle cerniere plastiche 
devono essere verificate 
 
 
Procediamo quindi alla verifica delle travi portanti della struttura. 
Dall'analisi possiamo estrarre, come detto sopra, le caratteristiche della 
sollecitazione di tali elementi. Possiamo distinguere tre portali per i quali 
andremo a verificare ogni singola trave principale. Oltre alle prescrizioni 
precedenti per questi elementi dobbiamo considerare, in quanto 
dissipative, anche: 
 
 
 
le seguenti relazioni: 
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 Ho individuato all'interno della struttura tre telai che si ripetono 
simmetricamente. Vado quindi a
telaio.  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 verificare le travi all'interno di ciascun 
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6.1.1   Verifica travi TELAIO 1 
 
Procediamo con tutte le verifiche delle travi del telaio sotto 
rappresentato.  
 
6.1.1.1   Verifica Momento flettente sollecitante 
 M}~ M",~⁄  ≤ 1 
 
MED = momento flettente di progetto 
Mpl,RD = momento plastico resistente di progetto 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Con questa verifica controlliamo che il momento plastico del profilo scelto 
per la trave sia maggiore rispetto al momento sollecitante. Il rapporto 
Trave Med 
(kN) 
313 68 
312 70 
311 85 
310 86 
309 121 
308 113 
307 155 
306 139 
305 187 
304 167 
303 215 
302 193 
301 238 
300 219 
299 233 
298 226 
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quindi deve essere minore di 1 facendo però attenzione ad accettare 
valori compresi tra 0,5 e 0,8 così da avere una struttura 
sovradimensionata. Riporto di seguito varie prove effettuate. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Mpl,rd (PROFILO IPE) 
IPE 400 IPE 360 IPE 330 IPE 300 IPE 270 IPE 240 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
Mpl,RD (PROFILO HEA) 
HEA 280 HEA 260 HEA 240 HEA 220 HEA 200 HEA 180 
265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
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342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
 
Riporto ora i rapporti:              M}~ M",~⁄  ≤ 1 
 
 Med/Mpl,rd<1 
Trave Med HEA 280 HEA 260 HEA 240 HEA 220 HEA 200 HEA 180 
313 68 0,2563136 0,3103606 0,348718 0,456682 0,604444 0,799154 
312 70 0,2638522 0,3194888 0,358974 0,470114 0,622222 0,822658 
311 85 0,320392 0,3879507 0,435897 0,570853 0,755556 0,998942 
310 86 0,3241613 0,3925148 0,441026 0,577569 0,764444 1,010695 
309 121 0,4560874 0,5522592 0,620513 0,812626 1,075556 1,422024 
308 113 0,4259329 0,5157462 0,579487 0,758899 1,004444 1,328006 
307 155 0,5842443 0,7074395 0,794872 1,040967 1,377778 1,821601 
306 139 0,5239352 0,6344135 0,712821 0,933512 1,235556 1,633564 
305 187 0,7048624 0,8534916 0,958974 1,255876 1,662222 2,197673 
304 167 0,6294761 0,762209 0,85641 1,121558 1,484444 1,962628 
303 215 0,8104033 0,9812871 1,102564 1,443922 1,911111 2,526736 
302 193 0,7274783 0,8808763 0,989744 1,296172 1,715556 2,268187 
301 238 0,8970976 1,086262 1,220513 1,598388 2,115556 2,797038 
300 219 0,8254806 0,9995436 1,123077 1,470786 1,946667 2,573745 
299 233 0,878251 1,0634414 1,194872 1,564809 2,071111 2,738277 
298 226 0,8518658 1,0314925 1,158974 1,517797 2,008889 2,656011 
 
Ho evidenziato in verde i rapporti che soddisfano la verifica e che evitano 
un sovradimensionamento della struttura. Ho definito così per ogni trave 
un possibile profilo. Andiamo ora a verificare la classe del profilo in 
quanto gli elementi delle zone dissipative devono appartenere alle classi 
1 o 2 se progettato, come in questo caso, in CDB (classe di duttilità 
bassa). 
 
CLASSE DEL RPOFILO 
HEA 280 HEA 260 HEA 240 HEA 220 HEA 200 HEA 180 
CLASSE 3 CLASSE 3 CLASSE 2 CLASSE 2 CLASSE 2 CLASSE 2 
 
Quindi come si nota i profili HEA 280 e HEA 260 che soddisfano le 
richieste di partenza non possono essere usati in quanto non rispettano la 
classe di appartenza richiesta. Dalla verifica incrociata vediamo che 
corrispondono ai criteri HEA 240, 220, 200, 180 scelti per gli ultimi 
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cinque piani. Cerchiamo però di trovare possibilmente una tipologia di 
profili da usare possibilmente su tutto il telaio. 
 
Vediamo ora i rapporti per i profili IPE. 
 
 Med/Mpl,rd<1 
Trave Med IPE 400 IPE 360 IPE 330 IPE 300 IPE 270 IPE 240 
313 68 0,198656 0,254777 0,322734 0,5131227 0,5362776 0,7082596 
312 70 0,204499 0,262271 0,332226 0,5252734 0,5520505 0,7290907 
311 85 0,24832 0,318471 0,403417 0,5164034 0,670347 0,8853244 
310 86 0,251242 0,322218 0,408163 0,5224787 0,6782334 0,89574 
309 121 0,353491 0,453353 0,574276 0,7351154 0,9542587 1,2602854 
308 113 0,33012 0,42338 0,536308 0,6865128 0,8911672 1,1769607 
307 155 0,452819 0,580742 0,735643 0,9416768 1,2223975 1,6144152 
306 139 0,406077 0,520794 0,659706 0,8444714 1,0962145 1,4477659 
305 187 0,546304 0,700637 0,887518 1,1360875 1,4747634 1,9477138 
304 167 0,487876 0,625703 0,792596 1,0145808 1,3170347 1,7394021 
303 215 0,628104 0,805545 1,020408 1,3061968 1,6955836 2,2393501 
302 193 0,563833 0,723117 0,915994 1,1725395 1,522082 2,0102073 
301 238 0,695297 0,89172 1,129568 1,4459295 1,8769716 2,4789084 
300 219 0,63979 0,820532 1,039393 1,3304982 1,7271293 2,2810124 
299 233 0,680689 0,872986 1,105838 1,4155529 1,8375394 2,4268305 
298 226 0,66024 0,846759 1,072615 1,3730255 1,7823344 2,3539215 
 
Verifichiamo adesso la classe di appartenenza. 
 
CLASSE DEL RPOFILO 
IPE 400 IPE 360 IPE 330 IPE 300 
CLASSE 2 CLASSE 2 CLASSE 2 CLASSE 2 
Notiamo quindi che la tipologia di profili IPE va bene sia per il rapporto 
Med/Mpl,rd  che per la classe di appartenenza. 
 
6.1.1.2   Verifica a taglio 
 
                            (VED,G + VED,M)/Vpl,RD≤0,5 
 
VED,G = sollecitazione di taglio di progetto dovuto alle azioni non sismiche 
VED,M = forza di taglio dovuta all'applicazione di momenti plastici equiversi 
Mpl,RD =  nelle sezioni in cui è attesa la formazione della cerniera plastica 
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Vpl,RD = taglio plastico resistente della sezione 
 
 
 IPE 400 IPE 360 IPE 330 IPE 300 
Trave Med Vpl,RD Mpl,RD Vpl,RD Mpl,RD Vpl,RD Mpl,RD Vpl,RD Mpl,RD 
313 68 734,6 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
312 70 734,6 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
311 85 734,6 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
310 86 734,6 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
309 121 734,6 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
308 113 734,6 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
307 155 734,6 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
306 139 734,6 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
305 187 734,6 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
304 167 734,6 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
303 215 734,6 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
302 193 734,6 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
301 238 734,6 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
300 219 734,6 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
299 233 734,6 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
298 226 734,6 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
 
Effettuo così la verifica: 
 
(Ved,G+Ved,M)/Vpl,rd≤0,5 
Trave IPE 400 IPE 360 IPE 330 IPE 300 
313 0,286955 0,281097 0,293266 0,301874 
312 0,288317 0,282628 0,295063 0,303935 
311 0,292401 0,287223 0,300454 0,310115 
310 0,297846 0,29335 0,307642 0,318356 
309 0,307375 0,304071 0,32022 0,332777 
308 0,31282 0,310198 0,327408 0,341017 
307 0,320988 0,319387 0,33819 0,353378 
306 0,326433 0,325514 0,345377 0,361619 
305 0,3346 0,334704 0,356159 0,37398 
304 0,341407 0,342362 0,365144 0,384281 
303 0,345491 0,346957 0,370535 0,390461 
302 0,35502 0,357678 0,383113 0,404882 
301 0,35502 0,357678 0,383113 0,404882 
300 0,36591 0,369931 0,397489 0,421363 
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299 0,352297 0,354615 0,379519 0,400762 
298 0,369994 0,374526 0,40288 0,400654 
I profili soddisfano la verifica a taglio 
 
6.1.1.3   Verifica sforzo normale 
 N}~ N",~⁄  ≤ 0,15 
 
NED = sforzo normale di progetto 
Npl,RD = sforzo normale resistente di progetto 
Questa verifica risulta soddisfatta in quanto dall'analisi dei carichi le travi 
non risultano sollecitate ne a trazione ne a compressione. 
 
6.1.1.4   Verifica instabilità 
 
MED/Mb,RD ≤ 1 
 
MED = momento sollecitante 
Mb,RD= Xlt *Wy*(fyk/ɣM1) momento resistente di progetto per l'instabilità 
 
dove: 
 
Wy = è il modulo resistente della sezione, pari al modulo plastico Wpl,y, 
per le sezioni di classe 1 e 2 (come nel nostro caso in analisi) 
Xlt  =  è il fattore di riduzione per l'instabilità flesso-torsionale, dipende 
dal tipo di profilo impiegato, viene determinato nel seguente modo: 
 
 
dove a sua volta definiamo: 
φlt = 0,5*(1 + αlt*(λlt - λlt,0) + β*λ²) 
f= 1 - 0,5*(1 - Kc)*(1 - 2*(λlt - 0,8)²) 
 
Il coefficiente di snellezza adimensionale λlt è dato dalla formula: 
 
λlt = √(Wy*fyk/Mcr) 
 
in cui Mcr è il momento critico elastico di instabilitò torsionale, calcolato 
considerando la sezione lorda del profilo e i ritegni torsionali nell'ipotesi di 
diagramma di momento flettente uniforme.  
Xlt = (1/f)*(1/φ²lt + √(φlt - β*λ²lt)) 
 Il fattore di imperfezione α
Tab. 4.2.VII nelle NTC 2008. Il coefficiente λ
generale pari a 0,2 e comunqu
β  può essere assunto in generale pari ad 1 e comunque mai inferiore a 
0,75. Il coefficiente correttivo Kc, che compare nella formula di f 
(considera la reale distribuzione del momento flettente), assume i valo
riportati in Tab. 4.2.VIII.
Riporto la Tabella 4.2.VII la quale definisce le curve di instabilità per le 
varie tipologie di sezione.
 
 
Rimanda alla Tabella 4.2.VI, riportata di seguito.
 
lt è ottenuto dalle indicazioni riportate dalla 
lt,0 può essere assunto in 
e mai superiore a 0,4 mentre il coefficiente  
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ri 
 
 
 Individuata la curva di instabilità otteniamo il fattore 
(sempre da Tab. 4.2.VI)
 
 
Riporto invece la Tabella 4.2.VIII per ricavare il fattore correttivo Kc.
 
 
Nella tabella ci sono i valori dei coefficienti ricavati dalle seguenti tabelle 
e altri valori utili per procedere con la verifica.
 
Kc 
αlt 
E 
(modulo elastico)
Fyk 
(tensione snervamento)
 
Dalla circolare del 2 Febbraio 2009 ricaviamo:
 
M = ψ × 3L
 
αlt: 
 
 
0,9 λlt,0 
0,76 β 
 
210 
kN/mm2 
G 
(modulo di taglio) kN/mm
 
0,275 
kN/mm2 
ɣM1 
(coeff. sicurezza) 
 
,14
  	 lEJ 	 GJm 	 1 0 3,14L 
 	 EGJ
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0,2 
1 
81 
2 
1,05 
J 
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dove: 
Lcr = è la lunghezza di libera inflessione, misurata tra due ritegni 
torsionali successivi 
EJy = è la rigidezza flessionale laterale del profilo 
GJy = è la rigidezza torsionale del profilo 
EJw = è la rigidezza torsionale secondaria 
ψ = tiene conto della distribuzione del momento flettente lungo la trave 
ed è dato dalla formula: ψ  1,75 − 1,05 × MM 0 0,3 × MM 
 
in cui Ma ed Mb sono i momenti flettenti  agenti alle estremità della 
trave, con |z| < |z|. 
Riporto di seguito i valori dei coefficienti per i profili IPE. Tali valori 
possono essere ricavati da un qualsiasi sagomario che descrive le 
caratteristiche geometriche di ogni singolo profilo. 
 
 IPE 400 IPE 360 IPE 330 IPE 300 
Wy(mm³) 1156000 903600 713100 557100 
Jy(mm⁴) 231300000 162700000 118000000 83560000 
Jw(mm⁴) 13180000 10430000 7881000 6038000 
JT(mm⁴) 510800 373200 281500 201200 
 
Calcolo cosi il momento critico elastico di instabilità torsionale. 
 
 Mcr 
Trave MB/MA ψ IPE 300 IPE 330 IPE 360 IPE 400 
313 0,2 1,552 471263,3817 661573,0137 895601,8 1249291 
312 0,3 1,462 443934,9639 623208,5992 843666,1 1176845 
311 0,4 1,378 418428,4407 587401,8124 795192,8 1109228 
310 0,2 1,552 471263,3817 661573,0137 895601,8 1249291 
309 0,12 1,62832 494437,88 694106,0372 939643,2 1310725 
308 0,14 1,60888 488534,9417 685819,3236 928425,1 1295076 
307 0,05 1,69825 515672,0606 723915,1872 979997,2 1367015 
306 0,03 1,71877 521902,9398 732662,2737 991838,6 1383533 
305 0,06 1,68808 512583,9493 719580,0084 974128,5 1358829 
304 0,03 1,71877 521902,9398 732662,2737 991838,6 1383533 
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303 0,02 1,72912 525045,7078 737074,1813 997811,2 1391864 
302 0,13 1,61857 491477,3014 689949,8923 934016,8 1302876 
301 0,03 1,71877 521902,9398 732662,2737 991838,6 1383533 
300 0,22 1,53352 465651,9466 653695,5206 884937,6 1234415 
299 0,01 1,73953 528206,6948 741511,6653 1003818 1400244 
298 0,24 1,51528 460113,3873 645920,3326 874412 1219733 
 
Il rapporto MB/MA è stato calcolato prendendo i due valori all'estremità 
della trave. I valori sono stati ricavati dai dati estrapolati dall'analisi del 
SAP 2000. Adesso possiamo calcolare il valore di:     λ{  r	  . 
 
 λ{ 
Trave IPE 300 IPE 330 IPE 360 IPE 400 
313 0,570165688 0,544443321 0,526741 0,504445 
312 0,587453169 0,560950897 0,542712 0,519739 
311 0,605093278 0,577795193 0,559008 0,535346 
310 0,570165688 0,544443321 0,526741 0,504445 
309 0,556643393 0,531531068 0,514248 0,492481 
308 0,559996239 0,534732655 0,517346 0,495447 
307 0,545062276 0,52047242 0,503549 0,482235 
306 0,54179882 0,517356191 0,500534 0,479348 
305 0,5467017 0,522037884 0,505064 0,483685 
304 0,54179882 0,517356191 0,500534 0,479348 
303 0,540174862 0,515805497 0,499034 0,477911 
302 0,55831744 0,533129592 0,515795 0,493962 
301 0,54179882 0,517356191 0,500534 0,479348 
300 0,57359085 0,54771396 0,529905 0,507475 
299 0,538556132 0,514259794 0,497539 0,476479 
298 0,577032788 0,55100062 0,533085 0,51052 
 
Calcolo adesso: φlt = 0,5*(1 + αlt*(λlt - λlt,0) + β*λ²) 
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Per calcolare λ dobbiamo prendere il raggio d'inerzia (ricavato dal 
prontuario) e la lunghezza di libera inflessione del profilo dato che λ è 
dato dal rapporto di questi due valori.  
 
 IPE 300 IPE 330 IPE 360 IPE 400 
i(mm) 124,6 137,1 149,5 165,5 
L0 (mm) 5530 5530 5530 5530 
Ricordiamo anche gli altri due coefficienti che compaiono nella formula: 
 
λlt,0 0,2 
β 1 
Procediamo al calcolo: 
 
 
 φlt 
Trave IPE 300 IPE 330 IPE 360 IPE 400 
313 985,5226223 814,1080365 684,753 558,86 
312 985,5291916 814,1143094 684,759 558,8658 
311 985,5358948 814,1207102 684,7652 558,8717 
310 985,5226223 814,1080365 684,753 558,86 
309 985,5174838 814,1031298 684,7482 558,8554 
308 985,5187579 814,1043464 684,7494 558,8565 
307 985,513083 814,0989275 684,7442 558,8515 
306 985,5118429 814,0977434 684,743 558,8504 
305 985,513706 814,0995224 684,7447 558,8521 
304 985,5118429 814,0977434 684,743 558,8504 
303 985,5112258 814,0971541 684,7424 558,8499 
302 985,51812 814,1037373 684,7488 558,856 
301 985,5118429 814,0977434 684,743 558,8504 
300 985,5239239 814,1092793 684,7542 558,8611 
299 985,5106107 814,0965668 684,7419 558,8493 
298 985,5252318 814,1105283 684,7554 558,8623 
 
Calcoliamo adesso: f= 1 - 0,5*(1 - Kc)*(1 - 2*(λlt - 0,8)²) 
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 F 
Trave IPE 300 IPE 330 IPE 360 IPE 400 
313 0,955282381 0,956530922 0,957467 0,958735 
312 0,954517616 0,955714447 0,95662 0,957855 
311 0,953798863 0,954937498 0,955808 0,957004 
310 0,955282381 0,956530922 0,957467 0,958735 
309 0,955922244 0,957207557 0,958165 0,959457 
308 0,955760181 0,957036676 0,957989 0,959275 
307 0,956499324 0,957813567 0,958788 0,960097 
306 0,956666785 0,957988752 0,958968 0,960282 
305 0,956416003 0,957726294 0,958699 0,960005 
304 0,956666785 0,957988752 0,958968 0,960282 
303 0,95675091 0,958076652 0,959058 0,960374 
302 0,955841046 0,957121981 0,958077 0,959366 
301 0,956666785 0,957988752 0,958968 0,960282 
300 0,95512611 0,956364825 0,957295 0,958557 
299 0,95683529 0,958164747 0,959148 0,960467 
298 0,954971438 0,956200069 0,957124 0,95838 
 
Xlt = (1/f)*(1/φ²lt + √(φlt - β*λ²lt)) 
 
 Xlt 
Trave IPE 300 IPE 330 IPE 360 IPE 400 
313 0,0005311 0,0006421 0,000762627 0,000933186 
312 0,0005315 0,0006426 0,000763296 0,000934035 
311 0,0005319 0,0006431 0,000763938 0,000934855 
310 0,0005311 0,0006421 0,000762627 0,000933186 
309 0,0005307 0,0006416 0,000762077 0,000932492 
308 0,0005308 0,0006417 0,000762215 0,000932667 
307 0,0005304 0,0006412 0,000761586 0,000931876 
306 0,0005303 0,0006411 0,000761445 0,000931699 
305 0,0005305 0,0006413 0,000761657 0,000931965 
304 0,0005303 0,0006411 0,000761445 0,000931699 
303 0,0005303 0,0006411 0,000761374 0,000931611 
302 0,0005308 0,0006417 0,000762146 0,00093258 
301 0,0005303 0,0006411 0,000761445 0,000931699 
300 0,0005312 0,0006422 0,000762763 0,000933358 
299 0,0005302 0,000641 0,000761303 0,000931522 
298 0,0005313 0,0006423 0,000762898 0,000933529 
73 
 
 
 Mb,RD= Xlt *Wy*(fyk/ɣM1) 
Trave IPE 300 IPE 330 IPE 360 IPE 400 
313 136,15856 174,2858853 220,8452194 282,5333 
312 136,28233 174,4443205 221,0459795 282,7901 
311 136,40199 174,5974889 221,2400659 283,0384 
310 136,15856 174,2858853 220,8452194 282,5333 
309 136,05727 174,1562402 220,6809405 282,3231 
308 136,08275 174,1888521 220,7222644 282,376 
307 135,96743 174,0412359 220,5352135 282,1367 
306 135,94159 174,0081693 220,4933134 282,0831 
305 135,98032 174,0577379 220,5561239 282,1634 
304 135,94159 174,0081693 220,4933134 282,0831 
303 135,92866 173,9916069 220,4723264 282,0562 
302 136,07002 174,1725614 220,7016218 282,3496 
301 135,94159 174,0081693 220,4933134 282,0831 
300 136,18359 174,3179287 220,885823 282,5852 
299 135,9157 173,9750265 220,4513168 282,0294 
298 136,20849 174,3498045 220,9262142 282,6369 
 
VERIFICA: 
 MED/Mb,RD ≤ 1 
Trave IPE 300 IPE 330 IPE 360 IPE 400 
313 0,4994178 0,390163552 0,307907956 0,24068 
312 0,5136396 0,401274171 0,316676196 0,247533 
311 0,6231581 0,486834035 0,384198041 0,300313 
310 0,6316166 0,493442139 0,389413003 0,304389 
309 0,8893314 0,694778435 0,548302902 0,428587 
308 0,8303771 0,648721193 0,511955603 0,400176 
307 1,1399789 0,890593538 0,702835604 0,549379 
306 1,0224979 0,798813071 0,630404604 0,492763 
305 1,375199 1,074356143 0,847856757 0,662736 
304 1,2284687 0,959725056 0,757392582 0,592024 
303 1,5817121 1,235691789 0,975179078 0,762259 
302 1,4183873 1,108096467 0,874483832 0,68355 
301 1,7507519 1,367751876 1,079397812 0,843723 
300 1,6081233 1,256325162 0,991462453 0,774987 
299 1,7142979 1,33927268 1,056922696 0,826155 
298 1,6592211 1,296244642 1,022965974 0,799613 
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6.1.2  Verifica travi TELAIO 2 
 
Procediamo con tutte le verifiche delle travi del telaio sotto 
rappresentato.  
 
6.1.2.1   Verifica Momento flettente sollecitante  
 M}~ M",~⁄  ≤ 1 
 
MED = momento flettente di progetto 
Mpl,RD = momento plastico resistente di progetto 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Con questa verifica controlliamo che il momento plastico del profilo scelto 
per la trave sia maggiore rispetto al momento sollecitante. Il rapporto 
Trave Med 
(kN) 
329 134 
328 137 
327 133 
326 149 
325 166 
324 176 
323 202 
322 203 
321 235 
320 233 
319 262 
318 263 
317 285 
316 292 
315 276 
314 304 
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quindi deve essere minore di 1 facendo però attenzione ad accettare 
valori compresi tra 0,5 e 0,8 così da avere una struttura 
sovradimensionata. Riporto di seguito varie prove effettuate. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Mpl,rd (PROFILO IPE) 
IPE 
400 
IPE 360 IPE 
330 
IPE 300 IPE 270 IPE 
240 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
Mpl,RD (PROFILO HEA) 
HEA 
320 
HEA 
280 
HEA 260 HEA 
240 
HEA 
220 
HEA 
200 
HEA 
180 
426,4 265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
426,4 265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
426,4 265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
426,4 265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
426,4 265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
426,4 265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
426,4 265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
426,4 265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
426,4 265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
426,4 265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
426,4 265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
426,4 265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
426,4 265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
426,4 265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
426,4 265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
426,4 265,3 219,1 195 148,9 112,5 85,09 
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342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
342,3 266,9 210,7 164,6 126,8 96,01 
 
Riporto ora i rapporti:              M}~ M",~⁄  ≤ 1 
 
 Med/Mpl,rd<1 
Trave Med HEA 320 HEA 280 HEA 260 HEA 240 HEA 220 HEA 200 
329 134 0,3142589 0,5050886 0,6115929 0,687179 0,899933 1,191111 
328 137 0,3212946 0,5163965 0,6252853 0,702564 0,920081 1,217778 
327 133 0,3119137 0,5013193 0,6070288 0,682051 0,893217 1,182222 
326 149 0,3494371 0,5616283 0,6800548 0,764103 1,000672 1,324444 
325 166 0,3893058 0,6257067 0,7576449 0,851282 1,114842 1,475556 
324 176 0,412758 0,6633999 0,8032862 0,902564 1,182001 1,564444 
323 202 0,4737336 0,7614022 0,9219534 1,035897 1,356615 1,795556 
322 203 0,4760788 0,7651715 0,9265176 1,041026 1,363331 1,804444 
321 235 0,5511257 0,8857897 1,0725696 1,205128 1,57824 2,088889 
320 233 0,5464353 0,878251 1,0634414 1,194872 1,564809 2,071111 
319 262 0,6144465 0,9875613 1,195801 1,34359 1,75957 2,328889 
318 263 0,6167917 0,9913306 1,2003651 1,348718 1,766286 2,337778 
317 285 0,6683865 1,0742556 1,3007759 1,461538 1,914036 2,533333 
316 292 0,684803 1,1006408 1,3327248 1,497436 1,961048 2,595556 
315 276 0,6472795 1,0403317 1,2596988 1,415385 1,853593 2,453333 
314 304 0,7129456 1,1458726 1,3874943 1,558974 2,041639 2,702222 
 
Ho evidenziato in verde i rapporti che soddisfano la verifica e che evitano 
un sovradimensionamento della struttura. Ho definito così per ogni trave 
un possibile profilo. Andiamo ora a verificare la classe del profilo in 
quanto gli elementi delle zone dissipative devono appartenere alle classi 
1 o 2 se progettato, come in questo caso, in CDB (classe di duttilità 
bassa). 
 
CLASSE DEL RPOFILO 
HEA 320 HEA 280 HEA 260 HEA 240 HEA 220 HEA 200 
CLASSE 3 CLASSE 3 CLASSE 3 CLASSE 2 CLASSE 2 CLASSE 2 
 
Quindi come si nota i profili HEA 320, HEA 280 e HEA 260 che soddisfano 
le richieste di partenza non possono essere usati in quanto non rispettano 
la classe di appartenza richiesta. Dalla verifica incrociata vediamo che 
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corrispondono ai criteri HEA 240, 220, 200 scelti per gli ultimi cinque 
piani. Cerchiamo però di trovare possibilmente una tipologia di profili da 
usare possibilmente su tutto il telaio. 
 
Vediamo ora i rapporti per i profili IPE. 
 
 Med/Mpl,rd<1 
Trave Med IPE 400 IPE 360 IPE 330 IPE 300 IPE 270 IPE 240 
329 134 0,3914 0,502060 0,635975 0,814094 1,05678 1,39568 
328 137 0,4002 0,513300 0,650213 0,832320 1,08044 1,42693 
327 133 0,3885 0,498314 0,631229 0,808019 1,04889 1,38527 
326 149 0,4352 0,558261 0,707166 0,905224 1,17507 1,55192 
325 166 0,4849 0,621955 0,78785 1,008505 1,30914 1,72898 
324 176 0,5141 0,659423 0,835310 1,069258 1,38801 1,83314 
323 202 0,5901 0,756837 0,958709 1,227217 1,59306 2,10394 
322 203 0,5930 0,760584 0,963455 1,233292 1,60094 2,11436 
321 235 0,6865 0,880479 1,115329 1,427703 1,85331 2,44766 
320 233 0,6806 0,872986 1,105837 1,415552 1,83753 2,42683 
319 262 0,7654 0,881641 1,243474 1,591737 2,06624 2,72888 
318 263 0,7683 0,885387 1,248220 1,597812 2,07413 2,73929 
317 285 0,8326 1,067815 1,352634 1,731470 2,24763 2,96844 
316 292 0,8530 1,094042 1,385856 1,773997 2,30283 3,04135 
315 276 0,8063 1,034095 1,309919 1,676792 2,17665 2,87470 
314 304 0,88811 1,1390034 1,4428097 1,8469016 2,39747 3,16633 
 
Verifichiamo adesso la classe di appartenenza. 
CLASSE DEL RPOFILO 
IPE 400 IPE 360 IPE 330 IPE 300 
CLASSE 2 CLASSE 2 CLASSE 2 CLASSE 2 
Notiamo quindi che la tipologia di profili IPE va bene sia per il rapporto 
Med/Mpl,rd  che per la classe di appartenenza. 
 
6.1.2.2  Verifica a taglio 
 
                            (VED,G + VED,M)/Vpl,RD≤0,5 
 
VED,G = sollecitazione di taglio di progetto dovuto alle azioni non sismiche 
VED,M = forza di taglio dovuta all'applicazione di momenti plastici equiversi 
Mpl,RD =  nelle sezioni in cui è attesa la formazione della cerniera plastica 
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Vpl,RD = taglio plastico resistente della sezione 
 
 
 IPE 400 IPE 360 IPE 330 IPE 300 
Trave Med Ved,G Vpl,RD Mpl,RD Vpl,RD Mpl,RD Vpl,RD Mpl,RD Vpl,RD Mpl,RD 
329 134 168 734,9 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
328 137 169 734,9 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
327 133 172 734,9 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
326 149 176 734,9 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
325 166 174 734,9 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
324 176 184 734,9 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
323 202 184 734,9 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
322 203 195 734,9 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
321 235 194 734,9 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
320 233 205 734,9 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
319 262 202 734,9 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
318 263 216 734,9 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
317 285 208 734,9 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
316 292 225 734,9 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
315 276 204 734,9 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
314 304 230 734,9 342,3 652,9 266,9 556,5 210,7 485,4 164,6 
 
Effettuo così la verifica: 
 
 (Ved,G+Ved,M)/Vpl,rd≤0,5 
Trave IPE 400 IPE 360 IPE 330 IPE 300 
329 0,397057 0,405159 0,438819 0,468747 
328 0,398418 0,40669 0,440616 0,470807 
327 0,4025 0,411285 0,446006 0,476988 
326 0,407943 0,417412 0,453194 0,485228 
325 0,405222 0,414348 0,4496 0,481108 
324 0,418829 0,429665 0,46757 0,50171 
323 0,418829 0,429665 0,46757 0,50171 
322 0,433797 0,446513 0,487336 0,524371 
321 0,432436 0,444981 0,485539 0,522311 
320 0,447404 0,461829 0,505306 0,544973 
319 0,443322 0,457234 0,499915 0,538792 
318 0,462372 0,478677 0,525072 0,567635 
317 0,451487 0,466424 0,510696 0,551153 
316 0,474619 0,492461 0,541244 0,586176 
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315 0,446044 0,460297 0,503509 0,542913 
314 0,481423 0,50012 0,550229 0,5503 
I profili soddisfano la verifica a taglio 
 
 
6.1.2.3   Verifica sforzo normale 
 N}~ N",~⁄  ≤ 0,15 
 
NED = sforzo normale di progetto 
Npl,RD = sforzo normale resistente di progetto 
Questa verifica risulta soddisfatta in quanto dall'analisi dei carichi le 
travi non risultano sollecitate ne a trazione ne a compressione. 
 
6.1.2.4   Verifica instabilità 
 
MED/Mb,RD ≤ 1 
 
MED = momento sollecitante 
Mb,RD= Xlt *Wy*(fyk/ɣM1) momento resistente di progetto per l'instabilità 
dove: 
Wy = è il modulo resistente della sezione, pari al modulo plastico Wpl,y, 
per le sezioni di classe 1 e 2 (come nel nostro caso in analisi) 
Xlt  =  è il fattore di riduzione per l'instabilità flesso-torsionale, dipende 
dal tipo di profilo impiegato, viene determinato nel seguente modo: 
 
 
dove a sua volta definiamo: 
φlt = 0,5*(1 + αlt*(λlt - λlt,0) + β*λ²) 
f= 1 - 0,5*(1 - Kc)*(1 - 2*(λlt - 0,8)²) 
 
Il coefficiente di snellezza adimensionale λlt è dato dalla formula: 
λlt = √(Wy*fyk/Mcr) 
in cui Mcr è il momento critico elastico di instabilitò torsionale, calcolato 
considerando la sezione lorda del profilo e i ritegni torsionali nell'ipotesi di 
diagramma di momento flettente uniforme.  
Il fattore di imperfezione αlt è ottenuto dalle indicazioni riportate dalla 
Tab. 4.2.VII nelle NTC 2008. Il coefficiente λlt,0 può essere assunto in 
generale pari a 0,2 e comunque mai superiore a 0,4 mentre il coefficiente  
β  può essere assunto in generale pari ad 1 e comunque mai inferiore a 
Xlt = (1/f)*(1/φ²lt + √(φlt - β*λ²lt)) 
 0,75. Il coefficiente correttivo Kc, che compare nella formula di f 
(considera la reale distribuzione del momento flettente), assume i valor
riportati in Tab. 4.2.VIII.
Riporto la Tabella 4.2.VII la quale definisce le curve di instabilità per le 
varie tipologie di sezione.
 
 
Rimanda alla Tabella 4.2.VI, riportata di seguito.
 
 
Individuata la curva di instabilità otteniamo il fattore 
(sempre da Tab. 4.2.VI)
 
 
  
 
αlt: 
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Riporto invece la Tabella 4.2.VIII per ricavare il fattore correttivo Kc.
 
 
 
Nella tabella ci sono i valori dei coefficienti ricavati dalle seguenti tabelle 
e altri valori utili per procedere con la verifica.
 
Kc 
αlt 
E 
(modulo elastico)
Fyk 
(tensione snervamento)
 
Dalla circolare del 2 Febbraio 2009 ricaviamo:
M = ψ × 3L
dove: 
Lcr = è la lunghezza di libera inflessione, misurata tra due ritegni 
torsionali successivi 
EJy = è la rigidezza flessionale laterale del profilo
GJy = è la rigidezza torsionale del profilo
 
0,9 λlt,0 
0,76 β 
 
210 
kN/mm2 
G 
(modulo di taglio) kN/mm
 
0,275 
kN/mm2 
ɣM1 
(coeff. sicurezza) 
 
,14
  	 lEJ 	 GJm 	 1 0 3,14L 
 	 EGJ
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0,2 
1 
81 
2 
1,05 
J 
82 
 
EJw = è la rigidezza torsionale secondaria 
ψ = tiene conto della distribuzione del momento flettente lungo la trave 
ed è dato dalla formula: ψ  1,75 − 1,05 × MM 0 0,3 × MM 
in cui Ma ed Mb sono i momenti flettenti  agenti alle estremità della 
trave, con |z| < |z|. 
Riporto di seguito i valori dei coefficienti per i profili IPE. Tali valori 
possono essere ricavati da un qualsiasi sagomario che descrive le 
caratteristiche geometriche di ogni singolo profilo. 
 
 IPE 400 IPE 360 IPE 330 IPE 300 
Wy(mm³) 1156000 903600 713100 557100 
Jy(mm⁴) 231300000 162700000 118000000 83560000 
Jw(mm⁴) 13180000 10430000 7881000 6038000 
JT(mm⁴) 510800 373200 281500 201200 
 
Calcolo cosi il momento critico elastico di instabilità torsionale. 
 
 Mcr 
TRAVE MB/MA ψ IPE 300 IPE 330 IPE 360 IPE 400 IPE 450 
329 0,4 1,378 136,40199 174,59749 221,2401 283,0384 416,7227 
328 0,3 1,462 136,28233 174,44432 221,046 282,7901 416,3571 
327 0,8 1,102 136,81784 175,12978 221,9146 283,9013 417,9931 
326 0,4 1,378 136,40199 174,59749 221,2401 283,0384 416,7227 
325 0,3 1,462 136,28233 174,44432 221,046 282,7901 416,3571 
324 0,3 1,462 136,28233 174,44432 221,046 282,7901 416,3571 
323 0,04 1,70848 135,95452 174,02471 220,5143 282,1099 415,3556 
322 0,009 1,7405743 135,91441 173,97337 220,4492 282,0267 415,233 
321 0,1 1,648 136,0317 174,12351 220,6395 282,2701 415,5914 
320 0,01 1,73953 135,9157 173,97503 220,4513 282,0294 415,237 
319 0,07 1,67797 135,99319 174,07422 220,577 282,1901 415,4737 
318 0,03 1,71877 135,94159 174,00817 220,4933 282,0831 415,3161 
317 0,02 1,72912 135,92866 173,99161 220,4723 282,0562 415,2766 
316 0,02 1,72912 135,92866 173,99161 220,4723 282,0562 415,2766 
315 0,06 1,68808 135,98032 174,05774 220,5561 282,1634 415,4344 
314 0,02 1,72912 135,92866 173,99161 220,4723 282,0562 415,2766 
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Il rapporto MB/MA è stato calcolato prendendo i due valori all'estremità 
della trave. I valori sono stati ricavati dai dati estrapolati dall'analisi del 
SAP 2000.  
 
Adesso possiamo calcolare il valore di:     λ{  r	  . 
 
 λ{ 
Trave IPE 300 IPE 330 IPE 360 IPE 400 IPE 450 
329 0,6050933 0,577795 0,559008 0,535346 0,591076 
328 0,5874532 0,560951 0,542712 0,519739 0,573844 
327 0,6766376 0,646112 0,625104 0,598644 0,660963 
326 0,6050933 0,577795 0,559008 0,535346 0,591076 
325 0,5874532 0,560951 0,542712 0,519739 0,573844 
324 0,5874532 0,560951 0,542712 0,519739 0,573844 
323 0,543428 0,518912 0,50204 0,480789 0,530839 
322 0,5383945 0,514105 0,497389 0,476336 0,525922 
321 0,5533098 0,528348 0,511169 0,489532 0,540492 
320 0,5385561 0,51426 0,497539 0,476479 0,52608 
319 0,5483462 0,523608 0,506583 0,48514 0,535643 
318 0,5417988 0,517356 0,500534 0,479348 0,529248 
317 0,5401749 0,515805 0,499034 0,477911 0,527661 
316 0,5401749 0,515805 0,499034 0,477911 0,527661 
315 0,5467017 0,522038 0,505064 0,483685 0,534037 
314 0,5401749 0,515805 0,499034 0,477911 0,527661 
 
Calcolo adesso: φlt = 0,5*(1 + αlt*(λlt - λlt,0) + β*λ²) 
Per calcolare λ dobbiamo prendere il raggio d'inerzia (ricavato dal 
prontuario) e la lunghezza di libera inflessione del profilo dato che λ è 
dato dal rapporto di questi due valori.  
 
 IPE 300 IPE 330 IPE 360 IPE 400 
i(mm) 124,6 137,1 149,5 165,5 
L0 (mm) 5530 5530 5530 5530 
 
Ricordiamo anche gli altri due coefficienti che compaiono nella formula: 
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λlt,0 0,2 
β 1 
 
 
Procediamo al calcolo: 
 
 φlt  
Trave IPE 300 IPE 330 IPE 360 IPE 400  
329 985,53589 814,1207 684,7652 558,8717 448,3788 
328 985,52919 814,1143 684,759 558,8658 448,3722 
327 985,56308 814,1467 684,7904 558,8958 448,4053 
326 985,53589 814,1207 684,7652 558,8717 448,3788 
325 985,52919 814,1143 684,759 558,8658 448,3722 
324 985,52919 814,1143 684,759 558,8658 448,3722 
323 985,51246 814,0983 684,7436 558,851 448,3559 
322 985,51055 814,0965 684,7418 558,8493 448,354 
321 985,51622 814,1019 684,7471 558,8543 448,3595 
320 985,51061 814,0966 684,7419 558,8493 448,3541 
319 985,51433 814,1001 684,7453 558,8526 448,3577 
318 985,51184 814,0977 684,743 558,8504 448,3553 
317 985,51123 814,0972 684,7424 558,8499 448,3547 
316 985,51123 814,0972 684,7424 558,8499 448,3547 
315 985,51371 814,0995 684,7447 558,8521 448,3571 
314 985,51123 814,0972 684,7424 558,8499 448,3547 
Calcoliamo adesso: f= 1 - 0,5*(1 - Kc)*(1 - 2*(λlt - 0,8)²) 
 f  
Trave IPE 300 IPE 330 IPE 360 IPE 400  
329 0,9537989 0,954937 0,955808 0,957004 0,954365 
328 0,9545176 0,955714 0,95662 0,957855 0,955115 
327 0,9515218 0,952368 0,953059 0,954054 0,951933 
326 0,9537989 0,954937 0,955808 0,957004 0,954365 
325 0,9545176 0,955714 0,95662 0,957855 0,955115 
324 0,9545176 0,955714 0,95662 0,957855 0,955115 
323 0,9565829 0,957901 0,958878 0,96019 0,957245 
322 0,9568437 0,958174 0,959157 0,960476 0,957512 
321 0,9560856 0,957379 0,958342 0,959639 0,956734 
320 0,9568353 0,958165 0,959148 0,960467 0,957503 
319 0,956333 0,957639 0,958609 0,959914 0,956988 
318 0,9566668 0,957989 0,958968 0,960282 0,957331 
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317 0,9567509 0,958077 0,959058 0,960374 0,957417 
316 0,9567509 0,958077 0,959058 0,960374 0,957417 
315 0,956416 0,957726 0,958699 0,960005 0,957074 
314 0,9567509 0,958077 0,959058 0,960374 0,957417 
Xlt = (1/f)*(1/φ²lt + √(φlt - β*λ²lt)) 
 
 Xlt  
Trave IPE 300 IPE 330 IPE 360 IPE 400  
329 0,0005319 0,0006431 0,0007639 0,000935 0,001168 
328 0,0005315 0,0006426 0,0007633 0,000934 0,001168 
327 0,0005332 0,0006449 0,0007661 0,000938 0,001171 
326 0,0005319 0,0006431 0,0007639 0,000935 0,001168 
325 0,0005315 0,0006426 0,0007633 0,000934 0,001168 
324 0,0005315 0,0006426 0,0007633 0,000934 0,001168 
323 0,0005304 0,0006412 0,0007615 0,000932 0,001165 
322 0,0005302 0,000641 0,0007613 0,000932 0,001165 
321 0,0005307 0,0006415 0,0007619 0,000932 0,001166 
320 0,0005302 0,000641 0,0007613 0,000932 0,001165 
319 0,0005305 0,0006413 0,0007617 0,000932 0,001165 
318 0,0005303 0,0006411 0,0007614 0,000932 0,001165 
317 0,0005303 0,0006411 0,0007614 0,000932 0,001165 
316 0,0005303 0,0006411 0,0007614 0,000932 0,001165 
315 0,0005305 0,0006413 0,0007617 0,000932 0,001165 
314 0,0005303 0,0006411 0,0007614 0,000932 0,001165 
 
 Mb,RD= Xlt *Wy*(fyk/ɣM1)  
Trave IPE 300 IPE 330 IPE 360 IPE 400  
329 136,40199 174,59749 221,2401 283,0384 416,7227 
328 136,28233 174,44432 221,046 282,7901 416,3571 
327 136,81784 175,12978 221,9146 283,9013 417,9931 
326 136,40199 174,59749 221,2401 283,0384 416,7227 
325 136,28233 174,44432 221,046 282,7901 416,3571 
324 136,28233 174,44432 221,046 282,7901 416,3571 
323 135,95452 174,02471 220,5143 282,1099 415,3556 
322 135,91441 173,97337 220,4492 282,0267 415,233 
321 136,0317 174,12351 220,6395 282,2701 415,5914 
320 135,9157 173,97503 220,4513 282,0294 415,237 
319 135,99319 174,07422 220,577 282,1901 415,4737 
318 135,94159 174,00817 220,4933 282,0831 415,3161 
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317 135,92866 173,99161 220,4723 282,0562 415,2766 
316 135,92866 173,99161 220,4723 282,0562 415,2766 
315 135,98032 174,05774 220,5561 282,1634 415,4344 
314 135,92866 173,99161 220,4723 282,0562 415,2766 
 
VERIFICA: 
 
 MED/Mb,RD ≤ 1  
Trave IPE 300 IPE 330 IPE 360 IPE 400  
329 0,9823903 0,7674795 0,605677 0,473434 0,321557 
328 1,005266 0,7853509 0,619781 0,484458 0,329044 
327 0,9720955 0,7594368 0,59933 0,468473 0,318187 
326 1,0923594 0,8533914 0,673477 0,52643 0,357552 
325 1,2180596 0,951593 0,750975 0,587008 0,398696 
324 1,2914367 1,0089179 0,796214 0,62237 0,422714 
323 1,485791 1,1607547 0,91604 0,716033 0,48633 
322 1,4935871 1,1668453 0,920847 0,71979 0,488882 
321 1,7275385 1,3496167 1,065086 0,832536 0,565459 
320 1,7142979 1,3392727 1,056923 0,826155 0,561125 
319 1,926567 1,5051051 1,187794 0,828452 0,630605 
318 1,9346544 1,5114233 1,19278 0,832349 0,633253 
317 2,0966881 1,63801 1,292679 1,010437 0,68629 
316 2,1481857 1,6782419 1,324429 1,035255 0,703146 
315 2,0297055 1,5856807 1,251382 0,978157 0,664365 
314 2,2364674 1,7472107 1,378858 1,077799 0,732042 
 
Come possiamo notare i profili scelti precedentemente con la verifica a 
flessione e a taglio non soddisfano la verifica di instabilità. Dobbiamo 
quindi introdurre un profilo superiore: ai primi due piani inseriamo un 
profilo IPE 450 e scalando rispettivamente ogni due piani: IPE 400, IPE 
360 e IPE 330. 
 
6.1.3  Verifica travi TELAIO 3 
 
Questo paragrafo, riporta le verifiche delle travi del telaio 3. Per non 
ripetere le considerazioni  fatte nei due precedenti paragrafi riporto tutte 
le verifiche nel CD allegato. Come risulta dai calcoli effettuati, le travi del 
telaio 3 hanno gli stessi profili di quelle del telaio 1.  
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6.2   VERIFICA PILASTRI 
 
Le colonne devono essere verificate in compressione considerando la più 
sfavorevole combinazione di sollecitazioni assiali e flessionali. Le 
sollecitazioni di progetto sono determinate come:  ¡¢  ¡¢,£ + 1,1 ∙ ¤¢ ∙ Ω ∙ ¡¢,¡    (7.5.6 NTC 2008) 
z¡¢ = z¡¢,£ + 1,1 ∙ ¤¢ ∙ Ω ∙ z¡¢,¡    (7.5.7 NTC 2008) 
¦¡¢ = ¦¡¢,£ + 1,1 ∙ ¤¢ ∙ Ω ∙ ¦¡¢,¡       (7.5.8 NTC 2008) 
dove: ¡¢,£, z¡¢,£, ¦¡¢,£ = sollecitazioni di compressione, flessione e taglio 
dovuto alle azioni non sismiche. 
 ¡¢,¡, z¡¢,¡, ¦¡¢,¡   = sollecitazioni di compressione, flessione e taglio 
dovuto alle azioni sismiche. ¤¢ = è il fattore di sovraresistenza Ω = è il minimo valore tra gli Ω =  F§¨,©ª,«F¬ª,«  di tutte le travi in cui si attende la 
formazione di cerniere plastiche, essendo M}­,® il momento flettente di 
progetto della i-esima trave in condizioni sismiche e M",­,® il 
corrispondente momento plastico. 
Una volta calcolate le nuove sollecitazioni di calcolo secondo le 7.5.6, 
7.5.7  e 7.5.9 si effettuano le seguenti verifiche. 
• compressione >¬ª>¯,©ª ≤ 1  
• presso tenso flessione biassiale  ,°±²,!³
 +   ´,°±²´,!³
': ≤ 1 
• aste compresse >¬ª>µ,©ª ≤ 1 
• 
¶¬ª¶§¨,©ª ≤ 0,5      (7.5.9  NTC 2008) Nelle colonne in cui si attende la 
formazione di cerniere plastiche, le sollecitazioni devono essere 
calcolate nell’ipotesi che nelle cerniere plastiche il momento 
flettente sia pari a Mpl,Rd. 
Anche per i pilastri, come visto in precedenza per le travi suddivido la 
struttura nei tre telai. Calcoliamo ora le sollecitazioni in base alle 7.5.6, 
7.5.7  e 7.5.8. 
  
Sono tre telai ciascuno di otto piani. I profili dei pilastri vengono 
rastremati crescendo con l'altezza: ogni due piani diminuisce l'area della 
sezione del profilo. 
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6.2.1   Verifica dei pilastri del telaio 1 
 
Calcolo le nuove sollecitazioni: 
 
PIANO 1-2 Nuove sollecitazioni  
(kN) Azioni NON 
sismiche 
Azioni 
sismiche 
Ned,G 1035 Ned,E 1024 Ned 2304,453 
Ved,G 52 Ved,E 41 Ved 102,8277 
Med,G 110 Med,E 66 Med 191,8202 
 
 
PIANO 3-4 Nuove sollecitazioni 
(kN) Azioni NON 
sismiche 
Azioni 
sismiche 
Ned,G 1089 Ned,E 799 Ned 2079,52 
Ved,G 83 Ved,E 47 Ved 141,2659 
Med,G 131 Med,E 77 Med 226,4569 
 
 
PIANO 5-6 Nuove sollecitazioni 
(kN) Azioni NON 
sismiche 
Azioni 
sismiche 
Ned,G 723 Ned,E 552 Ned 1407,314 
Ved,G 54 Ved,E 37 Ved 99,8689 
Med,G 86 Med,E 58 Med 157,9026 
 
 
PIANO 7-8 Nuove sollecitazioni 
(kN) Azioni NON 
sismiche 
Azioni 
sismiche 
Ned,G 359 Ned,E 272 Ned 696,1984 
Ved,G 23 Ved,E 22 Ved 50,2734 
Med,G 35 Med,E 34 Med 77,1498 
 
Con questi valori possiamo effettuare le verifiche. 
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6.2.1.1   Verifica di compressione 
 
La forza di compressione di calcolo NED deve rispettare la seguente 
condizione: ¡¢y, ·¸ ≤ 1 
dove: ¡¢ = sforzo di compressione y, ·¸ =  ¹∙º»¼  per le sezioni di classe 1,2 o 3. 
Riporto nella tabella successiva i valori della verifica: 
 
Piano Profilo Area (mm2) ɣM0 fyk 
(kN/mm2) 
Nc,RD Ned Ned/Nc,R
D 
Piano 1-2 HEB 300 14910 1,05 0,275 3905 2305 0,60 
Piano 3-4 HEB 280 13140 1,05 0,275 3441,4 2080 0,61 
Piano 5-6 HEB 260 11840 1,05 0,275 3100,9 1408 0,45 
Piano 7-8 HEB 240 10600 1,05 0,275 2776,1 697 0,25 
 
La verifica risulta soddisfatta. 
 
6.2.1.2   Verifica di presso flessione biassiale 
 
Per le sezioni ad I o ad H di classe 1 e 2 doppiamente simmetriche, 
soggette a presso o tenso flessione biassiale, la condizione di resistenza 
può essere valutata come: 
 z½,¡Lz½,¢
 +   z¾,¡Lz¾,¢
': ≤ 1 
 
con n ≥ 0,2 essendo n = °³¿À . Per le sezioni ad I o ad H di classe 1 e 2 
doppiamente simmetriche, soggette a presso o tenso flessione nel piano 
dell’ anima, la corrispondente resistenza convenzionale di calcolo a 
flessione retta può essere valutata come: 
z½,¢ =  zÁ,½,¢ ∙ 1 − ,1 − 0,5 ∙ + ≤  zÁ,½,¢ 
Per le sezioni ad I o ad H di classe 1 e 2 doppiamente simmetriche, 
soggette a presso o tenso flessione nel piano delle ali, la corrispondente 
resistenza convenzionale di calcolo a flessione retta può essere valutata 
come: z¾,¢ =  zÁ,¾,¢   per n≤a  
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z¾,¢ =  zÁ,¾,¢ ∙ Â1 − <:$$AÃ   per n>a 
essendo:   
• Mpl,y,Rd il momento resistente plastico a flessione semplice    nel 
piano dell’anima,  
• Mpl,z,Rd il momento resistente plastico a flessione semplice nel 
piano delle ali, 
e posto: 
n = °³¿À            e          + = l¹$∙∙{Äm¹ ≤ 0,5 
dove:  
A = è l’area lorda della sezione,  
b = è la larghezza delle ali,  
tf = è lo spessore delle ali. 
calcolo il valore di a: 
 
 HEB300 HEB280 HEB260 HEB240 
Area 149,1 131,4 118,4 106 
b 30 28 26 24 
tf 1,9 1,8 1,75 1,7 
a=(A-2*b*tf)/A 0,24 0,23 0,23 0,23 
 
calcolo quindi n: 
 
 HEB300 HEB280 HEB260 HEB240 
Npl 3905 3441 3101 2776 
NED 2305 2080 1408 697 
n=Ned/Npl 0,3603878 0,604336 0,453826 0,2507919 
 
notiamo che n>a quindi:  
z¾,¢ =  zÁ,¾,¢ ∙ Â1 − <, − +1 − +A
Ã 
 
 z½,¡Lz½,¢
 +   z¾,¡Lz¾,¢
': ≤ 1 
 
 HEB300 HEB280 HEB260 HEB240 
Medy 192 227 165 83 
Medz 96 110 82,5 41,5 
Mnyrd 354,85 179,92 207,52 233,50 
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Mnzrd 221,81 143,15 144,49 130,40 
Verifica 0,513 2,04 0,91 0,36 
 
6.2.1.3   Verifica aste compresse 
 
La verifica di stabilità di un’asta si effettua nell’ipotesi che la sezione 
trasversale sia uniformemente compressa. Deve essere: ¡¢,¢ ≤ 1 
dove: 
NED = è l’azione di compressione di calcolo,           
Nb,RD = è la resistenza all’instabilità nell’asta compressa, data da: 
,¢ = Å ∙ Æ ∙ Ç½¤  
I coefficienti χ dipendono dal tipo di sezione e dal tipo di acciaio 
impiegato; essi si desumono, in funzione di appropriati valori della 
snellezza adimensionale \̅, dalla seguente formula: 
Å =  1É + É − \ÊÊÊ ≤ 1 
dove: É = 0,5 ∙ Ë1 + Ì ∙ l\̅ − 0,2m + \ÊÊÊÍ                  in cui: 
\̅ = /Æ ∙ Ç½KQ  Ì = fattore di imperfezione ricavato dalla Tab 4.2 VI 
Ncr =  è il carico critico elastico basato sulle proprietà della sezione lorda 
e sulla lunghezza di libera inflessione l0  dell’asta, calcolato per la 
modalità di collasso per instabilità appropriata. 
KQ = Î ∙ v ∙ wÏÐ  
  
Calcolo il valore di Ncr
 
 
Jeff 2,52E+08
A (mm2) 
E 
(kN/mm2) 
fyk 
(kN/mm2) 
L 
(mm2) 
∏ 
Ncr 
 
Travati λ e φ con le formule sopra illustrate, mi calcolo N
 
 
Ncr 
λ 
φ 
X 0,9388604
Nb,RD 3666,2497
Npl 
 
 
 
: 
HEB300 HEB280 HEB260 HEB240
 1,93E+08 1,49E+08 1,13E+08
14910 13140 11840 10600
210 
0,275 
3150 
3,14 
3727,5 3285 2960 
b,RD
HEB300 HEB280 HEB260 HEB240
52521,93 40210,47 31133,38 23496,1
0,28 0,30 0,32 0,35
0,57 0,58 0,60 0,62
 0,923624 0,90613 0,884987
 3178,585 2809,865 2456,891
3905 3441 3101 2776
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VERIFICA: 
 
Piano Profilo Nb,RD Ned Ned/Nb,RD 
Piano 1-2 HEB 300 3666 2305 0,63 
Piano 3-4 HEB 280 3178 2080 0,65 
Piano 5-6 HEB 260 2809 1408 0,51 
Piano 7-8 HEB 240 2456 697 0,28 
 
 
 
6.2.1.4    Verifica   °³ ¿À,!³ ≤ 0,5       
Piano Profilo V",­ V}­ ¶¬ª¶§¨,©ª ≤ 0,5      
Piano 1-2 HEB 300 717,5 103 0,14 
Piano 3-4 HEB 280 621,9 142 0,23 
Piano 5-6 HEB 260 567,9 100 0,18 
Piano 7-8 HEB 240 502,6 51 0,11 
 
6.2.2   Verifica dei pilastri del telaio 2 
 
Calcolo le nuove sollecitazioni: 
 
PIANO 1-2 Nuove sollecitazioni  
(kN) Azioni NON 
sismiche 
Azioni 
sismiche 
Ned,G 2559 Ned,E 1914 Ned 4931,786 
Ved,G 88 Ved,E 37 Ved 133,8689 
Med,G 129 Med,E 61 Med 204,6217 
 
PIANO 3-4 Nuove sollecitazioni 
(kN) Azioni NON 
sismiche 
Azioni 
sismiche 
Ned,G 1888 Ned,E 1410 Ned 3635,977 
Ved,G 83 Ved,E 36 Ved 127,6292 
Med,G 130 Med,E 57 Med 200,6629 
 
PIANO 5-6 Nuove sollecitazioni 
(kN) Azioni NON 
sismiche 
Azioni 
sismiche 
Ned,G 1243 Ned,E 927 Ned 2392,202 
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Ved,G 54 Ved,E 28 Ved 88,7116 
Med,G 86 Med,E 44 Med 140,5468 
 
PIANO 7-8 Nuove sollecitazioni 
(kN) Azioni NON 
sismiche 
Azioni 
sismiche 
Ned,G 617 Ned,E 456 Ned 1182,303 
Ved,G 23 Ved,E 17 Ved 44,0749 
Med,G 36 Med,E 25 Med 66,9925 
Con questi valori possiamo effettuare le verifiche. 
 
6.2.2.1   Verifica di compressione 
 
La forza di compressione di calcolo NED deve rispettare la seguente 
condizione: ¡¢y, ·¸ ≤ 1 
dove: ¡¢ = sforzo di compressione y, ·¸ =  ¹∙º»¼  per le sezioni di classe 1,2 o 3. 
Riporto nella tabella successiva i valori della verifica: 
 
Piano Profilo Area (mm2) ɣM0 fyk 
(kN/mm2) 
Nc,pl Ned Ned/Nc,pl 
Piano 1-2 HEB 400 19780 1,05 0,275 5180,47 4932 0,90 
Piano 3-4 HEB 360 18060 1,05 0,275 4730 3636 0,77 
Piano 5-6 HEB 340 17090 1,05 0,275 4475,95 2393 0,53 
Piano 7-8 HEB 320 16130 1,05 0,275 4224,52 1183 0,28 
 
La verifica risulta soddisfatta. 
 
6.2.2.2   Verifica di presso flessione biassiale 
 
Per le sezioni ad I o ad H di classe 1 e 2 doppiamente simmetriche, 
soggette a presso o tenso flessione biassiale, la condizione di resistenza 
può essere valutata come: 
 z½,¡Lz½,¢
 +   z¾,¡Lz¾,¢
': ≤ 1 
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con n ≥ 0,2 essendo n = °³¿À . Per le sezioni ad I o ad H di classe 1 e 2 
doppiamente simmetriche, soggette a presso o tenso flessione nel piano 
dell’ anima, la corrispondente resistenza convenzionale di calcolo a 
flessione retta può essere valutata come: z½,¢ =  zÁ,½,¢ ∙ 1 − ,1 − 0,5 ∙ + ≤  zÁ,½,¢ 
Per le sezioni ad I o ad H di classe 1 e 2 doppiamente simmetriche, 
soggette a presso o tenso flessione nel piano delle ali, la corrispondente 
resistenza convenzionale di calcolo a flessione retta può essere valutata 
come: z¾,¢ =  zÁ,¾,¢   per n≤a  
z¾,¢ =  zÁ,¾,¢ ∙ Â1 − <:$$AÃ   per n>a 
essendo:   
• Mpl,y,Rd il momento resistente plastico a flessione semplice    nel 
piano dell’anima,  
• Mpl,z,Rd il momento resistente plastico a flessione semplice nel 
piano delle ali, 
e posto: 
n = °³¿À            e          + = l¹$∙∙{Äm¹ ≤ 0,5 
dove:  
A = è l’area lorda della sezione,  
b = è la larghezza delle ali,  
tf = è lo spessore delle ali. 
calcolo il valore di a: 
 
 HEB400 HEB360 HEB340 HEB320 
Area 197,8 180,6 170,9 161,3 
b 30 30 30 30 
tf 2,4 2,25 2,15 2,05 
a=(A-2*b*tf)/A 0,27 0,25 0,25 0,24 
 
calcolo quindi n: 
 
 HEB400 HEB360 HEB340 HEB320 
Npl 5180 4730 4476 4225 
NED 4932 3636 2393 1183 
n=Ned/Npl 0,95 0,77 0,54 0,28 
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notiamo che n>a quindi:  z¾,¢ =  zÁ,¾,¢ ∙ Â1 − <, − +1 − +AÃ 
 
 z½,¡Lz½,¢
 +   z¾,¡Lz¾,¢
': ≤ 1 
 
 HEB400 HEB360 HEB340 HEB320 
Medy 205 200 140 67 
Medz 102,5 100 70 33,5 
Mnyrd 495,7 483,22 519,20 545,36 
Mnzrd 262,22 259,90 257,72 242,47 
Verifica 0,27 0,32 0,24 0,25 
 
 
6.2.2.3   Verifica aste compresse 
 
La verifica di stabilità di un’asta si effettua nell’ipotesi che la sezione 
trasversale sia uniformemente compressa. Deve essere: ¡¢,¢ ≤ 1 
dove: 
NED = è l’azione di compressione di calcolo,           
Nb,RD = è la resistenza all’instabilità nell’asta compressa, data da: 
,¢ = Å ∙ Æ ∙ Ç½¤  
I coefficienti χ dipendono dal tipo di sezione e dal tipo di acciaio 
impiegato; essi si desumono, in funzione di appropriati valori della 
snellezza adimensionale \̅, dalla seguente formula: 
Å =  1É + É − \ÊÊÊ ≤ 1 
dove: É = 0,5 ∙ Ë1 + Ì ∙ l\̅ − 0,2m + \ÊÊÊÍ                  in cui: 
\̅ = /Æ ∙ Ç½KQ  Ì = fattore di imperfezione ricavato dalla Tab 4.2 VI 
Ncr =  è il carico critico elastico basato sulle proprietà della sezione lorda 
e sulla lunghezza di libera inflessione l0  dell’asta, calcolato per la 
modalità di collasso per instabilità appropriata. 
  
 
Calcolo il valore di Ncr
 
 HEB400
Jeff 576800000
A (mm2) 
E 
(kN/mm2) 
fyk 
(kN/mm2) 
L 
(mm2) 
∏ 
Ncr 
 
Travati λ e φ con le formule sopra illustrate, mi calcolo 
 
 HEB400
Ncr 120360,15
λ 
φ 
X 
KQ  Î ∙ v ∙ wÏÐ  
: 
 HEB360 HEB340 HEB320
 431900000 366600000 308200000
19780 18060 17090 
210 
0,275 
3150 
3,14 
4945 4515 4272,5 
Nb,RD
 HEB360 HEB340 HEB320
 90124,05 76497,98 64311,72
0,21 0,23 0,25 0,26
0,53 0,54 0,55 0,56
0,95 0,96 0,95 0,95
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16130 
4032,5 
: 
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Nb,RD 5129,11 4601,59 4309,34 4019,76 
Npl 5180 4730 4476 4225 
 
VERIFICA: 
 
Piano Profilo Nb,RD Ned Ned/Nb,RD 
Piano 1-2 HEB 400 5129,11 4932 0,91 
Piano 3-4 HEB 360 4601,59 3636 0,79 
Piano 5-6 HEB 340 4309,34 2393 0,55 
Piano 7-8 HEB 320 4019,76 1183 0,29 
 
 
6.2.2.4   Verifica   °³ ¿À,!³ ≤ 0,5       
 
Piano Profilo V",­ V}­ V}­V",­ ≤ 0,5 
Piano 1-2 HEB 400 1058 134 0,126654 
Piano 3-4 HEB 360 915,8 128 0,139769 
Piano 5-6 HEB 340 848,1 89 0,10494 
Piano 7-8 HEB 320 782,2 45 0,05753 
 
 
6.2.3   Verifica dei pilastri del telaio 3 
 
Calcolo le nuove sollecitazioni: 
 
PIANO 1-2 Nuove sollecitazioni  
(kN) Azioni NON 
sismiche 
Azioni 
sismiche 
Ned,G 1090 Ned,E 781 Ned 2058,21 
Ved,G 90 Ved,E 22 Ved 117,27 
Med,G 107 Med,E 46 Med 164,03 
 
PIANO 3-4 Nuove sollecitazioni 
(kN) Azioni NON 
sismiche 
Azioni 
sismiche 
Ned,G 1031 Ned,E 750 Ned 1960,78 
Ved,G 69 Ved,E 25 Ved 99,99 
Med,G 107 Med,E 41 Med 157,83 
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PIANO 5-6 Nuove sollecitazioni 
(kN) Azioni NON 
sismiche 
Azioni 
sismiche 
Ned,G 844 Ned,E 685 Ned 1693,19 
Ved,G 76 Ved,E 24 Ved 105,75 
Med,G 119 Med,E 37 Med 164,87 
 
PIANO 7-8 Nuove sollecitazioni 
(kN) Azioni NON 
sismiche 
Azioni 
sismiche 
Ned,G 575 Ned,E 432 Ned 1110,55 
Ved,G 33 Ved,E 18 Ved 55,32 
Med,G 52 Med,E 25 Med 82,99 
 
Con questi valori possiamo effettuare le verifiche. 
 
 
 
6.2.3.1   Verifica di compressione 
 
La forza di compressione di calcolo NED deve rispettare la seguente 
condizione: ¡¢y, ·¸ ≤ 1 
dove: ¡¢ = sforzo di compressione y, ·¸ =  ¹∙º»¼  per le sezioni di classe 1,2 o 3. 
Riporto nella tabella successiva i valori della verifica: 
 
Piano Profilo Area (mm2) ɣM0 fyk 
(kN/mm2) 
Nc,pl Ned Ned/Nc,pl 
Piano 1-2 HEB 300 14910 1,05 0,275 3905 2059 0,53 
Piano 3-4 HEB 280 13140 1,05 0,275 3441,4 1961 0,57 
Piano 5-6 HEB 260 11840 1,05 0,275 3100,9 1694 0,55 
Piano 7-8 HEB 240 10600 1,05 0,275 2776,1 1111 0,40 
 
La verifica risulta soddisfatta. 
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6.2.3.2   Verifica di presso flessione biassiale 
 
Per le sezioni ad I o ad H di classe 1 e 2 doppiamente simmetriche, 
soggette a presso o tenso flessione biassiale, la condizione di resistenza 
può essere valutata come: 
 z½,¡Lz½,¢ +   z¾,¡Lz¾,¢': ≤ 1 
con n ≥ 0,2 essendo n = °³¿À . Per le sezioni ad I o ad H di classe 1 e 2 
doppiamente simmetriche, soggette a presso o tenso flessione nel piano 
dell’ anima, la corrispondente resistenza convenzionale di calcolo a 
flessione retta può essere valutata come: 
z½,¢ =  zÁ,½,¢ ∙ 1 − ,1 − 0,5 ∙ + ≤  zÁ,½,¢ 
Per le sezioni ad I o ad H di classe 1 e 2 doppiamente simmetriche, 
soggette a presso o tenso flessione nel piano delle ali, la corrispondente 
resistenza convenzionale di calcolo a flessione retta può essere valutata 
come: z¾,¢ =  zÁ,¾,¢   per n≤a  z¾,¢ =  zÁ,¾,¢ ∙ Â1 − <:$$AÃ   per n>a 
essendo:   
• Mpl,y,Rd il momento resistente plastico a flessione semplice    nel 
piano dell’anima,  
• Mpl,z,Rd il momento resistente plastico a flessione semplice nel 
piano delle ali, 
e posto: 
n = °³¿À            e          + = l¹$∙∙{Äm¹ ≤ 0,5 
dove:  
A = è l’area lorda della sezione,  
b = è la larghezza delle ali,  
tf = è lo spessore delle ali. 
calcolo il valore di a: 
 
 HEB300 HEB280 HEB260 HEB240 
Area 149,1 131,4 118,4 106 
b 30 28 26 24 
tf 1,9 1,8 1,75 1,7 
a=(A-2*b*tf)/A 0,24 0,23 0,23 0,23 
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calcolo quindi n: 
 
 HEB300 HEB280 HEB260 HEB240 
Npl 3905 3441 3101 2776 
NED 2059 1961 1694 1111 
n=Ned/Npl 0,53 0,57 0,55 0,40 
 
notiamo che n>a quindi:  z¾,¢ =  zÁ,¾,¢ ∙ Â1 − <, − +1 − +AÃ 
 
 z½,¡Lz½,¢
 +   z¾,¡Lz¾,¢
': ≤ 1 
 
 HEB300 HEB280 HEB260 HEB240 
Medy 164 158 165 83 
Medz 82 70 79 41,5 
Mnyrd 407,75 310,83 291,38 247,11 
Mnzrd 227,56 184,78 157,70 130,38 
Verifica 0,42 0,47 0,77 0,42 
 
 
6.2.3.3   Verifica aste compresse 
 
La verifica di stabilità di un’asta si effettua nell’ipotesi che la sezione 
trasversale sia uniformemente compressa. Deve essere: ¡¢,¢ ≤ 1 
dove: 
NED = è l’azione di compressione di calcolo,           
Nb,RD = è la resistenza all’instabilità nell’asta compressa, data da: 
,¢ = Å ∙ Æ ∙ Ç½¤  
I coefficienti χ dipendono dal tipo di sezione e dal tipo di acciaio 
impiegato; essi si desumono, in funzione di appropriati valori della 
snellezza adimensionale \̅, dalla seguente formula: 
Å =  1É + É − \ÊÊÊ ≤ 1 
dove: É = 0,5 ∙ Ë1 + Ì ∙ l\̅ − 0,2m + \ÊÊÊÍ                  in cui: 
 \̅  /Æ ∙ Ç½KQ  Ì = fattore di imperfezione ricavato dalla Tab 4.2 VI
Ncr =  è il carico critico elastico basato sulle proprietà della sezione lorda 
e sulla lunghezza di libera inflessione l
modalità di collasso per 
 
 
Calcolo il valore di Ncr
 
 
Jeff 2,52E+08
A (mm2) 
E 
(kN/mm2) 
fyk 
(kN/mm2) 
L 
(mm2) 
∏ 
Ncr 
 
Travati λ e φ con le formule sopra illustrate, mi calcolo N
 
0  dell’asta, calcolato per la 
instabilità appropriata. KQ  Î ∙ v ∙ wÏÐ  
: 
HEB300 HEB280 HEB260 HEB240
 1,93E+08 1,49E+08 1,13E+08
14910 13140 11840 10600
210 
0,275 
3150 
3,14 
3727,5 3285 2960 
b,RD
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2650 
: 
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 HEB300 HEB280 HEB260 HEB240 
Ncr 52521,93 40210,47 31133,38 23496,1 
λ 0,28 0,30 0,32 0,35 
φ 0,57 0,58 0,60 0,62 
X 0,9388604 0,923624 0,90613 0,884987 
Nb,RD 3666,2497 3178,585 2809,865 2456,891 
Npl 3905 3441 3101 2776 
 
VERIFICA: 
 
Piano Profilo Nb,RD Ned Ned/Nb,RD 
Piano 1-2 HEB 300 3666 2059 0,56 
Piano 3-4 HEB 280 3178 1961 0,62 
Piano 5-6 HEB 260 2809 1694 0,60 
Piano 7-8 HEB 240 2456 1111 0,45 
 
 
 
6.2.3.4   Verifica   °³ ¿À,!³ ≤ 0,5   
     
Piano Profilo V",­ V}­ ¶¬ª¶§¨,©ª ≤ 0,5      
Piano 1-2 HEB 300 717,5 117 0,163066 
Piano 3-4 HEB 280 621,9 100 0,160798 
Piano 5-6 HEB 260 567,9 106 0,186653 
Piano 7-8 HEB 240 502,6 56 0,111421 
 
 
6.3   GERRARCHIA DELLE RESISTENTE 
 
Per ciascuna direzione e ciascun verso di applicazione delle azioni 
sismiche, si devono proteggere i pilastri dalla plasticizzazione prematura 
adottando opportuni momenti flettenti di calcolo; tale condizione si 
consegue qualora, per ogni nodo trave-pilastro ed ogni direzione e verso 
dell’azione sismica, la resistenza complessiva dei pilastri sia maggiore 
della resistenza complessiva delle travi amplificata del coefficiente γ , in 
accordo con la formula:   
Ò zK,Á,¢ ≥ ¤¢ ∙ Ò z,Á,¢ 
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dove: zÓ,¢ = è il momento resistente del generico pilastro convergente nel 
nodo, calcolato per i livelli di sollecitazione assiale presenti nelle 
combinazioni sismiche delle azioni z,¢ = è il momento resistente della generica trave convergente nel 
nodo ¤¢ = 1,30 per le strutture in CDA e 1,10 per le strutture in CDB 
Per ogni nodo del telaio vediamo che la somma dei momenti plastici dei 
pilastri che convergono nel nodo deve essere maggiore della somma dei 
momenti plastici delle travi che convergono nei nodi moltiplicata per il 
coefficiente ¤¢ che nel nostro caso è assunto pari a 1,10 (struttura in 
classe di duttilità bassa CDB).  
La verifica viene effettuata nei nodi centrali, nei nodi nei quali 
convergono quattro travi. Verificando questi risulteranno verificati anche i 
nodi esterni del telaio dove convergono tre travi e non quattro. Per 
quanto riguarda la gerarchia delle resistenze viene escluso dalla verifica 
l'ultimo piano, quello in cui nel nodo converge un solo pilastro. 
 
Nel CD allegato riporto le tabelle con i momenti plastici dei profili delle 
travi e dei pilastri e una tabella che verifica la formula appena descritta. 
 
 
 
6.4   VERIFICA FATTORE θ  
 
Si deve verificare che gli spostamenti non risultino eccessivi, tanto da non 
rendere trascurabili gli effetti del secondo ordine. Questo viene verificato 
tramite il coefficiente Ô, rapporto tra il momento del secondo ordine e 
quello del primo: 
 
                                          θ = %Õ ∙ L q Õ ∙ WÕ  
 
dove:  Ö9 = è il carico verticale totale della parte di struttura sovrastante 
l'orizzontamento in esame. ¦9 = è la forza orizzontale totale in corrispondenza dell'orizzontamento in 
esame. ℎ9 =  è l’altezza tra due punti dove si annullano i momenti flettenti 
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×Q9= è lo spostamento orizzontale medio d'interpiano, ovvero la differenza 
tra lo spostamento orizzontale dell'orizzontamento considerato e lo 
spostamento orizzontale dell'orizzontamento immediatamente 
sottostante. ×Q = ×Ï ∙ ØL  dove: 
• de = è lo spostamento di piano  
• ØL = 1+(q-1) ∙ UUÕ  se    T < K 
• ØL = q                   se   T ≥ K 
Quando θ è compreso tra 0,1 e 0,2 gli effetti delle non linearità 
geometriche possono essere presi in conto incrementando gli effetti 
dell’azione sismica orizzontale di un fattore pari a 1/(1−θ); θ non può 
comunque superare il valore 0,3. 
Come si effettua la verifica? 
Dalle sections cut (tagli sezioni che si fanno alla base di ogni piano) 
ricaviamo Ö9(kN) che grava su ogni piano. Con ℎ9 si considera la distanza 
che c'è tra un piano e l'altro. Per ricavare ×Q9  guardo gli spostamenti SLV 
di ogni piano per le combinazioni sismiche, e una volta ottenuto gli 
spostamenti calcolo la differenza di questi tra un piano e il piano 
sottostante.  Il drift ×Q9 così ottenuto lo moltiplico per  ØL a seconda che T 
sia maggiore o minore di Tc. Per quanto riguarda la forza di taglio alla 
base di ogni piano è la somma delle forze sismiche di piano. 
 
Riporto nel CD allegato le tabelle con i valori di calcolo.   
 
 
 
6.5   VERIFICHE DI DEFORMABILITA' (SLD) 
 
Per le costruzioni ricadenti in classe d’uso I e II si deve verificare che 
l’azione sismica di progetto non produca agli elementi costruttivi senza 
funzione strutturale danni tali da rendere la costruzione 
temporaneamente inagibile. Nel caso delle costruzioni civili e industriali, 
qualora la temporanea inagibilità sia dovuta a spostamenti eccessivi 
interpiano, questa condizione si può ritenere soddisfatta quando gli 
spostamenti interpiano ottenuti dall’analisi in presenza dell’azione sismica 
di progetto relativa allo SLD siano inferiori ai limiti indicati nel seguito: 
 a) per tamponamenti collegati rigidamente alla struttura che 
interferiscono con la deformabilità della stessa    
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dr  < 0,005 h              (7.3.16-NTC 2008)   
 b) per tamponamenti progettati in modo da non subire danni a seguito di 
spostamenti di interpiano d  , per effetto della loro deformabilità 
intrinseca ovvero dei collegamenti alla struttura:  
dr  ≤ drp  ≤ 0,01 h                (7.3.17-NTC) 
c) per costruzioni con struttura portante in muratura ordinaria  
dr  < 0,003 h                       (7.3.18-NTC)    
d) per costruzioni con struttura portante in muratura armata   
dr  < 0,004 h                         (7.3.19-NTC)   
dove:  
d = è lo spostamento interpiano, ovvero la differenza tra gli spostamenti 
al solaio superiore ed r inferiore, calcolati secondo i §§ 7.3.3 o 7.3.4,  
h = è l’altezza del piano.  
In caso di coesistenza di diversi tipi di tamponamenti o struttura portante 
nel medesimo piano della costruzione, deve essere assunto il limite di 
spostamento più restrittivo. Qualora gli spostamenti di interpiano siano 
superiori a 0,005 h (caso b) le verifiche della capacità di spostamento 
degli elementi non strutturali vanno estese a tutti i tamponamenti, alle 
tramezzature interne ed agli impianti. Per le costruzioni ricadenti in classe 
d’uso III e IV si deve verificare che l’azione sismica di progetto non 
produca danni agli elementi costruttivi senza funzione strutturale tali da 
rendere temporaneamente non operativa la costruzione. Nel caso delle 
costruzioni civili e industriali questa condizione si può ritenere soddisfatta 
quando gli spostamenti interpiano ottenuti dall’analisi in presenza 
dell’azione sismica di progetto relativa allo SLO (v. § 3.2.1 e § 3.2.3.2) 
siano inferiori ai 2/3 dei limiti in precedenza indicati. 
Nel nostro caso valutiamo che gli spostamenti di piano (drift di piano) 
siano inferiori a 0,005h; in quanto utilizzo dei tamponamenti collegati 
rigidamente alla struttura che interferiscono con la deformabilità della 
stessa. Consideriamo quindi la combinazione sismica allo stato limite di 
danno (SLD) e da questa ricaviamo i vari spostamenti di piano per poi 
calcolare le differenze d'interpiano. Vediamo infine che quest'ultimi siano 
inferiori a 0,005 volte l'altezza di interpino di 3,15 m, inferiore cioè a 
1,575 cm. 
 
 
Riporto nel CD allegato le tabelle con i valori di calcolo.   
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6.6   VERIFICA DEL SOLAIO 
 
Per il solaio della struttura è stato pensato di usare una lamiera gracata 
collaborante. I solai composti in acciaio-calcestruzzo sono costituiti da 
una lamiera grecata di acciaio su cui viene eseguito un getto di 
calcestruzzo normale o alleggerito. La lamiera ha la funzione di cassero 
durante la costruzione e costituisce parte o tutta l’armatura longitudinale  
dopo l’indurimento del calcestruzzo. Poiché non è sufficiente la semplice 
adesione chimica fra la lamiera e il calcestruzzo, sono previste opportune 
lavorazioni superficiali o particolari sagome per garantire l’aderenza fra 
acciaio e calcestruzzo. 
Procediamo ora con il calcolo e la verifica del solaio. Riportiamo prima di 
tutto un particolare del solaio di progetto. 
 
ANALISI DEI CARICHI: 
 
Lamiera grecata Peso 
kN/m² 
Getto completamento 2 
Soletta armata 1,25 
Massetto 1,92 
Poliestere espanso 0,044 
Malta allettamento 0,42 
Pavimentazione 0,4 
Totale permanenti 6,034 
Carichi variabili 2 
Totale 8,034 
 
Lamiera scelta in fase di predimensionamento: 
• Tipo A 55/P 750 -V- HI - BOND 
• Altezza lamiera collaborante 13 cm 
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• Spessore lamiera grecata 1,2 mm 
• Luce massima di messa in opera 2,84 m 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
I  FASE: Getto del calcestruzzo 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Caratteristiche geometriche  
Spessore 1,2 mm 
fy snervamento 320 N/mm2 
cls C25/30 
fck 25 MPa 
Rck 30 MPa 
l 0,1734 m 
h 0,0562 m 
t1 0,0012 m 
t2 0,0012 m 
Caratteristiche statiche 
   
A1 551,04  mm² 
I1 47194,96 mm⁴ 
w1 1679,53 mm³ 
   
Per metro di lamiera 
A1 3177,854671 mm² 
I1 272173,9423 mm⁴ 
w1 9685,905421 mm³ 
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In questa fase la lamiera costituisce il cassero (non è prevista 
puntellazione) ed è soggetta al peso proprio, al peso del getto (2 kN/m2)  
e al peso dei mezzi d’opera di 1.5 kN/m2  (EC4 #7.3.2). Si deve 
considerare la posizione più sfavorevole dei carichi sulla trave continua. 
Si considera il peso proprio della lamiera compreso nel peso del getto 
Verifica allo stato limite ultimo: 
qsd = 1,35x2 + 1,5x1,5 = 4,95 kN/m 
Con il Sap vado a caricare la lamiera grecata andando a considerare la 
condizione più sfavorevole ricavando cosi i seguenti sforzi massimi: 
 
Ms,d 2,3 kNm 
Vs,d 6,7 kN 
 
Verifica a flessione: 
 
Il momento massimo si ha sull’appoggio intermedio con le prime due 
campate caricate: MS,d = 2,3 kNm/m Trattandosi di sezione di classe 4, 
le verifiche allo stato limite ultimo vanno eseguite sulla sezione efficace 
(EC3 #5.3.5). 
 
Per la flangia compressa si ha(prospetto 5.3.2): 
 
ψ 1 
KϬ 4 
Ϭcr 36,35972 N/mm² 
λp 2,966639 
Р 0,312084 
beff 54,11545 mm 
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I primi due valori sono ricavati dal prospetto 5.3.2 ricavata 
dall'eurocodice 3. Mentre la tensione critica: 
 
 
Ponendo E=210000 MPa si ha: 
 
L'altro termine λp è così ricavato: \Á   Ù    ricavata questa possiamo trovare    lÚ¿$(,mÚ¿  da questi valori 
ricaviamo  ÛÏ = ÜÛ 
Per le anime invece(figura sotto riportata): 
 
 
 Riporto quindi tutti i valori come ho fatto precedentemente nel caso delle 
flange compresse: 
Ricavo ora la sezione efficace: 
 
 
 
 
 
 
 
ψ -1 
KϬ 23,9 
Ϭcr 2068,159 N/mm² 
λp 0,000762 
Р 1 
beff 56,2 mm 
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 z¢  rÝÄÄÞº»¼  16,25  ≥ zß¢ = 2,3          
 VERFICA SODDISFATTA 
 
Verifica a taglio: 
Taglio massimo:  VSD = 6,7 kN 
Il taglio è portato dalle anime, come in una trave a doppio T. In un metro 
di larghezza si hanno 5,76 anime. Le anime sono inclinate e quindi il 
taglio andrebbe scomposto nelle loro direzioni. In modo equivalente si 
può considerare la proiezione verticale delle anime: 
Area di taglio: AV = 385 mm2   
Taglio resistente: Vpl,Rd = 
¹ <Ä√NAº(  = 78 kN >> VSd  
VERFICA SODDISFATTA 
 
Verifica della freccia: 
 
Per il calcolo della freccia si considera la trave continua soggetta al peso 
del calcestruzzo su tutte le campate. Si usa il momento d’inerzia lordo I = 
272173 mm4. La freccia massima:  
δ1 = 4,04 mm = L/520 << L/180            (EC4 #7.5.2)  
La freccia è anche inferiore al limite di 20 mm oltre il quale si deve tener 
conto del carico aggiuntivo dovuto all’accumulo di calcestruzzo. 
VERFICA SODDISFATTA 
 
 
 
 
 
beff=a (mm) 173,4 
 Heff=b (mm) 56,2 
C (mm) 27,05772 
t1 (mm) 1,2 
t2 (mm) 1,2 
Aeff (mm2) 337,5785 
I1eff (mm4) 272162 
Wsup=Weff 
(mm3) 
9685,481 
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II  FASE: Soletta collaborante 
 
Dopo la maturazione, il calcestruzzo collabora con la lamiera grecata. La 
soletta si comporta come una trave composta e ne costituisce l’armatura 
tesa. Per la verifica allo stato limite ultimo si può utilizzare lo schema 
statico di trave continua solo se si dispone una sufficiente armatura al 
momento negativo. Poiché la posa di tale armatura è onerosa per la 
difficoltà di mantenerla nella corretta posizione e poiché la sezione 
compressa di calcestruzzo al negativo è ridotta a causa della forma 
seghettata, si preferisce solitamente progettare la soletta composta con 
lo schema di semplice appoggio. Si deve comunque posare l’armatura 
minima pari allo 0.2% (EC4 #7.6.2.1) per contenere la fessurazione:  
As,min=0,2x7,38(volume cls)= 1,5 mm2    
E’ sufficiente una rete elettrosaldata φ8 20x20. 
Verifica allo stato limite ultimo: 
qsd = 1,35x6,034(tot. carichi permanenti) + 1,5x2 = 11,2 kN/m 
Con il Sap vado a caricare la lamiera grecata andando a considerare la 
condizione più sfavorevole ricavando cosi i seguenti sforzi massimi: 
 
Ms,d 5,1  kNm 
Vs,d 14,6 kN 
 
Verifica a flessione: 
Resistenza a compressione della soletta di calcestruzzo: 
- Rc = 0,85x(bxhc) · fck/γc =955,4 kN/m 
Resistenza a trazione della lamiera di acciaio: 
- Ra = Aa · fy /γa = 925 kN 
Rs < Rc   →  l'asse neutro taglia la soletta. La resistenza a flessione è 
governata dall'acciaio. 
Altezza calcestruzzo compresso (posizione dell'asse neutro per l'equilibrio 
alla traslazione):  
x = (Ra/Rc)x hc = 54,38 mm  
dp = (ha/2 + hc) = 84,3 mm   
Mpl.Rd = Ra · (dp - x/2) = 52,79 kNm 
Mpl.Rd > Msd → OK                                      VERFICA SODDISFATTA 
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Verifica a taglio: 
La resistenza a taglio è affidata alla soletta di cls. Resistenza a taglio per 
nervatura (EC4 7.6.1.5): 
VV,Rd = bo x dp x ϮRd x kV x (1.2 + 40 ρ)   dove: 
bo = 173,4 mm  
dp = 84,3 mm2 
τRd = 0.25 fctk /γc = 0.25 · 1.8/1.5 = 0.30 N/mm2  
kV = (1.6 - dp) = 1.6 – 0.0925 = 1.51 (dp in metri)  
VV,Rd = 173,4 x 84,3 x 0.30 x 1.51 = 90951 N/nervatura    
VRd = 90,951 x 1000/374 = 240,6  kN/m > VSd  
VERFICA SODDISFATTA 
 
6.7   VERIFICA DEI NODI 
 
Procediamo adesso alla verifica dei nodi presenti all'interno della 
struttura. Distinguiamo i seguenti collegamenti: 
. travi principali-pilastri 
. travi secondarie-pilastri 
. travetti rompitratta-trave principale 
. rastremature pilastri  
 
6.7.1   Trave principale-pilastri 
 
Per quanto riguarda i collegamenti tra pilastri e travi principali, bisogna 
tenere in considerazione prima di tutto le prescrizioni delle NTC al cap. 7. 
I collegamenti devono essere progettati in modo da possedere una 
adeguata sovraresistenza per consentire la formazione delle cerniere 
plastiche alle estremità delle travi. In particolare, il momento flettente 
resistente del collegamento, Mj,RD, trave-colonna deve soddisfare la 
seguente relazione: zá,¢ ≥ 1,1 ∙ ¤¢ ∙ z,Á,L 
dove: 
Mb,pl,Rd è il momento resistente della trave collegata. 
Vediamo nella figura di seguito riportata come è stato eseguito il nodo di 
collegamento tra trave principale e pilastro. Si è deciso di usare un 
moncherino di trave saldata a completo ripristino con la colonna e poi in 
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cantiere completare il collegamento con il resto della trave con un giunto 
di continuità. 
 
Il giunto è stato spostato a tre quarti della trave dove il momento non è 
nullo ma non si ha formazione di cerniera plastica. Vediamo ora come si 
procede alla verifica del giunto per poi riportare i valori di ogni singolo 
nodo. 
 
 
Descriviamo adesso come si ripartiscono gli sforzi lungo la trave. 
Guardiamo il momento flettente M come si distribuisce: NâãäåF  Fæ$çè  il momento flettente viene scomposto in sforzo normale che 
agisce sui bulloni delle ali. 
Lo sforzo N invece agirà in parte sui bulloni d'anima e in parte sui bulloni 
delle ali nel seguente modo: ¹éê  ¹ ∙ Æ           sforzo sui bulloni delle ali r¹ê¹ = ¹ ∙ Ær       sforzo sui bulloni d'anima   r9 = ë ìíì:.ïð:9 
Il taglio T viene assorbito direttamente dai bulloni d'anima: ¦9 =  :.ïð:9  taglio su ogni singolo bullone d'anima. 
VERIFICHE: 
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- a trazione bulloni flange  Ä»ñÄ²:.ïð:9 ≤ (,ò∙óô∙¹ Ýõº»  
- bullone anima  ¦9 = s9 + ¦9 ≤ (,)∙óô∙¹ Ýõº»  
Procediamo quindi alle verifiche con il seguente procedimento. Per il 
telaio centrale, quello più caricato abbiamo (TELAIO 2): 
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PIANO Pilastri Trave Med 
(kNm) 
Ned  
(kN) 
Ved 
(kN) 
n. 
bulloni 
NODO 
1 HEB 400 IPE 450 170 0 230 4 V 
2 HEB 400 IPE 450 170 0 230 4 V 
3 HEB 360 IPE 400 140 0 216 4 VI 
4 HEB 360 IPE 400 140 0 216 4 VI 
5 HEB 340 IPE 360 95 0 195 4 VII 
6 HEB 340 IPE 360 95 0 195 4 VII 
7 HEB 320 IPE 330 40 0 177 4 VIII 
8 HEB 320 IPE 330 40 0 177 4 VIII 
 
Riporto le caratteristiche geometriche dei profili: 
 
Profilo IPE 450 IPE 400 IPE 360 IPE 330 
h(m) 0,45 0,4 0,36 0,33 
tf(m) 0,19 0,18 0,17 0,16 
A(m²) 0,009882 0,008446 0,007273 0,006261 
Aw(m²) 0,004334 0,003586 0,002955 0,002581 
Af(m²) 0,005548 0,00486 0,004318 0,00368 
 
Ecco come sono stati composti i diversi sforzi: 
 
Piano Vi Nfi(M) TAGLIO 
ANIMA 
TRAZIONE 
ALI 
BULLONE 
1-2 57,5 164 57,5 164 M24 
3-4 54 160 54 160 M22 
5-6 48,75 125 48,75 125 M20 
7-8 44,25 59 44,25 59 M20 
 
Confrontiamoli ora con le resistenze a trazione e a taglio dei bulloni: 
 
Bullone M24 8.8 M22 8.8 M20 8.8 M18 8.8 M16 8.8 M14 8.8 M12 8.8 
Ftb(kN/mm²) 0,8 0,8 0,8 0,8 0,8 0,8 0,8 
A 452 380 314 254 201 154 113 
Ares(mm²) 353 303 245 192 157 115 84,3 
Ft,rd(trazione) 203,328 174,528 141,12 110,592 90,432 66,24 48,5568 
Fv,rd(taglio) 173,568 145,92 120,576 97,536 77,184 59,136 43,392 
 
 
Svolgiamo il solito procedimento per i restanti due telai. Anche per questi 
riportiamo lo schema del telaio e di seguito le verifiche dei nodi. 
(contenuto nel CD allegato) 
 
 6.7.2   Rastremazione
 
Nella struttura, essendo a otto piani, si è pensato di rastremare la 
sezione del profilo del pilastro ogni due impalcati. Così da ridurre la 
quantità di acciaio utilizzata e per uniformare la distribuzione degli sforzi: 
all'ultimo piano le solle
quindi utilizzare il profilo del piano terra non avrebbe molto significato, la 
struttura risulterebbe sovradimensionata. 
Riporto di seguito i giunti per la riduzione della sezione del profilo:
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
In figura si riporta la soluzione costruttiva per ridurre la sezione del 
pilastro garantendo il più possibile la continuità. Al punto 1 sono state 
saldate insieme 5 piastre con alle estremità le dimensioni dei profili 
collegati. Al punto 2 è 
stessa sezione. Di seguito sono riportate le verifiche dei due tipi di nodi.
 pilastri 
citazioni sono molto minori rispetto al primo e 
 
previsto un giunto di continuità tra due profili della 
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Le cinque piastre collegate sono dello spessore delle ali e dell'anima del 
maggior profilo collegato. Le saldature a cor
tutte verificate in modo da resistere alle sollecitazioni che fruiscono nel 
profilo. 
  
 
Sollecitazioni
 
N (N) 
 
T// (N) 
 
T
_|_ (N) 
 
M (Nmm) 
  
 
Dati saldatura
 
Acciaio 
 
b (mm) 
 
l (mm) 
 
n° cordoni 
 
gM2 
 
a (mm) 
  
done d'angolo sono state 
     
 
 
 
 
    
141000 
 
  
  
2079000 
 
  
  
0 
 
  
  
226000000 
 
  
  
  
  
  
 
 
  
  
S235 
 
  
  
18 
 
  
  
280 
 
      
8 
    
1,25 
 
fyk (N/mm2) 
12,73 
 
ftk (N/mm2) 
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235 
 
360 
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Verifica con formula 4.2.76 
      
 
Fw,Ed/Fw,Rd ≤ 1 con Fw,Rd = a∙ftk/(√3∙b∙gM2)  
     
 
bw 0,8 
 
FT TOT (N/mm) 928,125 
 
 
fvw,d (N/mm2) 207,846 
 
F
_|_ N (N/mm) 62,946 
 
 
FT// (N/mm) 928,125 
 
F
_|_ M (N/mm) 2161,990 
 
 
FT_|_ (N/mm) 0,000 
 
F
_|_ TOT (N/mm) 2224,936 
 
         
 
Fw,Ed (N/mm) 2410,759 
 
S/R 
OK  
 
Fw,Rd (N/mm) 2645,449 
 
0,911 
 
         
 
Verifica con formula 4.2.78 e 4.2.79 
      
 
√(n
_|_2 + t_|_2 + t//2) ≤ b1∙fyk 
      
 
|n
_|_|+|t_|_| ≤ b2∙fyk 
       
 
b1 0,85 
      
 
b2 1 
 
n
_|_ N (N/mm2) 4,9455 
 
 
t// (N/mm2) 72,9204 
 
n
_|_ M (N/mm2) 169,8620 
 
 
t
_|_ (N/mm2) 0,0000 
 
n
_|_ (N/mm2) 174,8075 
 
         
 
√(n
_|_2 + t_|_2 + t//2) 189,4071 
 
S/R 
OK  
 
b1∙fyk 199,7500 
 
0,95 
 
         
 
|n
_|_|+|t_|_| 174,8075 
 
S/R 
OK  
 
b2∙fyk 235,0000 
 
0,74 
 
         
 
Per il nodo "2" si effettua la verifica di continuità come nel paragrafo 
precedente. Riportiamo quindi di seguito le vefiche di tutti i nodi: 
verifiche delle saldature dei nodi 3,5,7,9 e 11; verifiche di continuità dei 
nodi 4,6,8 e 10 nel CD allegato. 
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Verifichiamo adesso i giunti di continuità progettati per la rastremazione 
dei pilastri. Riportiamo i nodi dei telai 1 e 3. 
 
 
 
 
 
Descriviamo adesso come si ripartiscono gli sforzi lungo la trave. 
Guardiamo il momento flettente M come si distribuisce: 
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NâãäåF  Fæ$çè  il momento flettente viene scomposto in sforzo normale che 
agisce sui bulloni delle ali. 
Lo sforzo N invece agirà in parte sui bulloni d'anima e in parte sui bulloni 
delle ali nel seguente modo: ¹éê  ¹ ∙ Æ           sforzo sui bulloni delle ali r¹ê¹ = ¹ ∙ Ær       sforzo sui bulloni d'anima   r9 = ë ìíì:.ïð:9 
Il taglio T viene assorbito direttamente dai bulloni d'anima: ¦9 =  :.ïð:9  taglio su ogni singolo bullone d'anima. 
VERIFICHE: 
- a trazione bulloni flange = Ä»ñÄ²:.ïð:9 ≤ (,ò∙óô∙¹ Ýõº»  
- bullone anima  ¦9 = s9 + ¦9 ≤ (,)∙óô∙¹ Ýõº»  
Consideriamo adesso gli sforzi sui pilastri che attraversano i nodi in 
questione. Come abbiamo fatto in precedenza abbiamo uniformato i 
giunti dei telai 1 e 3 in quanti hanno sforzi  simili. 
 
NODO Pilastro 2 4 6 
Med(kN/m) HEB 280 110 86 53 
Ved(kN) HEB 260 52 54 33 
Ned(kN) HEB 240 1035 723 575 
 
Riporto le caratteristiche geometriche dei profili utili nei calcoli per la 
ripartizione degli sforzi: 
Profilo HEB 280 HEB 260 HEB 240 
h(m) 0,28 0,26 0,24 
tf(m) 0,018 0,0175 0,017 
A(m²) 0,01314 0,01184 0,0106 
Aw(m²) 0,00306 0,00274 0,00244 
Af(m²) 0,00504 0,00455 0,00408 
  
Ripartizione degli sforzi: 
 
NODO 2 4 6 
n°bulloni 4 4 4 
Nf(M) 292,5532 254,8148 166,405 
Nw(N) 281,5116 182,5515 140,9743 
Nf(N) 376,7442 270,2243 217,0129 
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Bullone M24 8.8 M22 8.8 M20 8.8 M18 8.8 M16 8.8 M14 8.8 M12 8.8 
Ftb(kN/mm²) 0,8 0,8 0,8 0,8 0,8 0,8 0,8 
A 452 380 314 254 201 154 113 
Ares(mm²) 353 303 245 192 157 115 84,3 
Ft,rd 203,328 174,528 141,12 110,592 90,432 66,24 48,5568 
Fv,rd 173,568 145,92 120,576 97,536 77,184 59,136 43,392 
 
 
Riportate nella tabella precedente le caratteristiche di resistenza dei 
bulloni, possiamo confrontarli con gli sforzi che agiscono sul bullone del 
giunto di continuità. 
 
 
Taglio Agente ANIMA 
NODO 2 4 6 
 Vi 13 13,5 8,25 
Nwi 70,37791 45,63787 35,24356 
n° bulloni 4 4 4 
Vbi 71,5685 47,5927 36,19629 
Tipo bullone M16 8.8 M14 8.8 M12 8.8 
 
 
Trazione sulle ALI 
NODO 2 4 6 
Nf(M)i 73,1383 53,7037 31,60126 
Nf(N)i 74,18605 57,55606 44,25322 
n° bulloni 4 4 4 
Ft 84,2486 62,85464 45,36722 
Tipo bullone M16 8.8 M14 8.8 M12 8.8 
 
Andiamo adesso a verificare i bulloni nei giunti 8, 10 e 12 del telaio 2, 
quello più sollecitato. Riportiamo come nel caso precedente i valori degli 
sforzi su CD allegato. 
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6.8   IMBOZZAMENTO PANNELLO D'ANIMA 
 
Le Ϯ implicano tensioni principali: 
 
 
 
 
 
Le σII di compressione fanno imbozzare il pannello, mentre le trazioni 
diagonali σI bloccano il punto di mezzo. La tensione critica è data dalla 
stessa espressione del caso di pannello compresso, con coefficiente k 
diverso: 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
tensione critica di snervamento e corrisponde alla tensione critica 
euleriana di una lastra (termine 1-μ ) incernierata agli estremi e di 
lunghezza d (d = altezza dell’anima). kτ dipende dal rapporto α = a/d (a 
=distanza irrigidimenti). 
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Quindi per α = 1 (pannello quadrato) kτ = 9.34 e nel caso di irrigidimenti 
trasversali solo sugli appoggi kτ = 5.34. Si noti che nel caso di anima 
compressa non irrigidita le bozze si susseguono con passo a=d, cioè 
come se fossero presenti irrigidimenti trasversali con passo d, e il 
coefficiente di imbozzamento kσ=4. La τcr è quindi molto più grande della 
σcr (kτ=9.34). 
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Riportiamo quindi le verifiche dei pannelli d'anima che ho nei telai della 
struttura. 
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Per ogni telaio ho verificato quattro nodi, quelli più sollecitati. La tabella 
seguente riporta la verifica effettuata. Riporto intanto le caratteristiche 
geometriche dei nodi e degli elementi collegati. 
 
 
NODO Pilastro Trave a (mm) hw (mm) t (mm) 
1 HEB 400 IPE 450 352 450 13,5 
2 HEB 360 IPE 400 315 400 12,5 
3 HEB 340 IPE 360 297 360 12 
4 HEB320 IPE 330 279 330 11,5 
5 HEB 300 IPE 400 262 400 11 
6 HEB 280 IPE 360 244 360 10,5 
7 HEB 260 IPE 330 225 330 10 
8 HEB 240 IPE 300 206 300 10 
 
Calcolo tutti i fattori che mi servono per la determinazione del taglio 
resistente.  
 
NODO Kt hw/t Ϭe (Mpa) Ϯcr (Mpa) χw 
1 12,72 33,33 171 2176,3 0,249 
2 12,61 32 185,54 2339,8 0,240 
3 11,84 30 211,11 2500,7 0,232 
4 11,47 28,69565 230,73 2646,7 0,226 
5 16,44 36,36364 143,68 2363,2 0,239 
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6 15,62 34,28571 161,63 2525,3 0,231 
7 15,48 33 174,4 2702,0 0,224 
8 15,32 30 211,11 3235,3 0,204 
 
 
Verifica: 
 
 
NODO Vbw,Rd 
(kN) 
Vbw,Rd,eff 
(kN) 
Ved VERIFICA 
 
1 198,5682 198,5681 133 ok 
2 157,617 157,6169 127 ok 
3 131,7277 131,7277 88 ok 
4 112,4828 112,4828 44 ok 
5 138,0168 138,0167 117 ok 
6 136,543 136,5429 134 ok 
7 120,342 120,3419 105 ok 
8 80,42505 80,42499 56 ok 
 
 
Il pannello d'anima verifica all'imbozzamento in quanto il taglio resistenze 
efficace (taglio resistente ridotto di una piccola quantità) è maggiore 
rispetto al taglio sollecitante. Nonostante ciò, per garantire continuità nel 
giunto sono stati inseriti due irrigidimenti dello stesso spessore delle travi 
collegate al nodo. 
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6.9   TRAVETTO ROMPITRATTA 
 
Per la messa in opera della lamiera grecata sono stati disposti dei travetti 
rompitratta per ridurre la luce che tra le travi principali sarebbe stata 
troppo gravosa per la posa del solaio (lamiera grecata collaborante). 
 
 
Sono stati introdotti, come si vede nello schema, dei travetti HEA 160 a 
una distanza tra di loro di 1,715 m. Il travetto è stato dimensionato 
schematizzandolo sul SAP una volta caricato del peso del solaio 
moltiplicato per l'area d'influenza. Di seguito riporto i valori delle 
caratteristiche della sollecitazione. 
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GRAFICO SOLLECITAZIONI (kN) 
 
 
 
Vado ora a verificare il profilo scelto per le azioni di carico sopra 
riportate. Il profilo è stato attaccato alla travi principale tramite delle 
squadrette. Le verifiche di resistenza e quelle del giunto con la squadretta 
sono riportate nel CD allegato. 
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6.10   VERIFICA TRAVI SECONDARIE 
 
Riporto i profili utilizzati per le travi secondarie.  
 
PIANO TIPO PROFILO 
1-2 HEA 220 
3-4 HEA 220 
5-6 HEA 200 
7-8 HEA 200 
 
 
Dall'analisi al SAP risultano così sollecitate: 
 
PIANO TIPO PROFILO N (kN) M(kNm) V (kN) 
1-2 HEA 220 0 10 15 
3-4 HEA 220 0 10 15 
5-6 HEA 200 0 5 10 
7-8 HEA 200 0 5 10 
 
Procediamo con le verifiche, utilizzo il foglio di calcolo usato anche per i 
travetti del solaio. 
 
6.10.1   Verifica HEA 220 Verifiche di resistenza su CD allegato. 
6.10.2   Verifica HEA 200 Verifiche di resistenza su CD allegato. 
6.10.3   Verifica NODO PILASTRO TRAVE SECONDARIA 
 
Nel dettaglio: 
 
 
 
Ho creato con due piastre saldate insieme un appoggio ad L saldato a 
completo ripristino al pilastro. Su questo appoggio posiziono la trave che 
viene saldata in cantiere. Le altezze di gola scelte sono di 10 mm per le 
travi dei primi quattro piani e di 7 mm per gli altri quattro. Riporto le 
tabelle di verifica delle saldature su CD allegato. 
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7.    FONDAZIONI 
 
La struttura viene realizzata su dei plinti di fondazione. I plinti sono 
elementi strutturali di forma  generalmente quadrata, rettangolare o 
trapezoidale, disposti al piede  del pilastro in modo tale da diffonderne  
adeguatamente  il carico sul terreno di fondazione. Di seguito riporto lo 
schema delle fondazioni con i disegni dei plinti progettati per la struttura. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 7.1   CARATTERISTICHE GEOTECNICHE DEI 
 
Prima di tutto andiamo a definire le caratteristiche del terreno
abbiamo nel sito di riferimento. Riporto di seguito, sinteticamente, i valori 
principali di riferimento che caratterizzano un terreno dal punto di vista 
geotecnico. 
- PESO VOLUMICO APPARENTE
Il peso volumico apparente è il peso dell’unità di volume di un campione 
di terra allo stato naturale e quindi comprende il peso dei granuli, 
dell’aria e dell’acqua presenti nella terra; varia in funzione della quantità 
di acqua contenuta nei 
- VOLUME 
Quando la terra viene rimossa dal suo stato naturale a seguito dello 
scavo subisce un aumento di volume che dipende dalla sua compattezza 
in sito ed è mediamente variabile dal 10% fino al 40%; tende poi ad 
assestarsi senza però
- CONTENUTO IN ACQUA
Il contenuto in acqua di una terra, indicato con la lettera A, è dato dal 
rapporto percentuale fra il peso del
peso a secco del terreno stesso. 
- PERMEABILITA' 
TERRENI 
 
pori (Tabella 1). 
 tornare al volume iniziale.  
 
l’acqua contenuta nei suoi pori e il 
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 La permeabilità di un terreno è definita dal coefficiente di permeabilità k 
che viene determinato misurando la quantità di acqua a 10 °C, 
mantenuta a pressione costante, che attraversa nell’unità di tempo un 
provino 3 prismatico di terra con dimensioni unitarie; h
cm /minuto, ossia di una portata. La permeabilità è un parametro 
particolarmente importante nello studio degli assestamenti delle 
fondazioni.  
- CAPILLARITA'  
Nei materiali terrosi a granulometria fine, particolarmente ricchi di argille,
i pori fra le varie particelle for
alle particelle e a causa di ciò è soggetta a una pressione inferiore 
rispetto a quella atmosferica e quindi risale lungo i tubicini per effetto 
della maggiore pressione eserc
a un’altezza di equilibrio, ossia fino a quando il peso della colonna 
d’acqua nei tubicini uguaglia la pressione dovuta alle acque sottostanti
Quando si vuole eliminare questo fenomeno, che risulta particolarmen
negativo in quanto diffonde umi
con il suolo oppure nei rilevati stra
quali l’acqua del terreno aumenta la spinta, è necessario interrompere la 
continuità di questi tubi
terreno naturale degli strati 
grande. 
- LIMITI DI CONSISTENZA o DI ATTERBERG
a le dimensioni di 
mano dei tubicini capillari; l’acqua aderisce 
itata dalla restante acqua sottostante fino 
dità nelle costruzioni a diretto contatto 
dali o ancora nei muri di soste
cini capillari disponendo fra il manufatto e il 
di pietre e ghiaia a granulome
 
Le terre coerenti, e in particolare le 
argille, in base al contenuto di acqua 
assumono determinati stati fisici, 
stabilendo dei limiti di consistenza o 
di Atterberg (ingegnere svedese che 
definì le prove) per il passaggio da 
uno stato all’altro; si hanno i limiti di 
fluidità, di plasticità e di ritiro. 
– Limite di fluidità (L.F.): è 
individuato dalla consistenza che ha 
la terra per il contenuto di acqua nella 
situazione di passaggio dallo stato 
fluido a quello plastico. Il limite di 
fluidità viene determinato 
sperimentalmente con l’apparecchio 
di Casagrande [fig. 2] costituito da 
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una ciotola incernierata a un sostegno metallico che viene fatta cadere 
ripetuta- mente per l’azione di un eccentrico su una base di ebanite da 
un’altezza di 1 cm.  
Si dispongono nella ciotola 100 ÷ 200 grammi di terra con una nota 
percentuale di acqua, si spiana la superficie e quindi con l’apposito 
utensile si traccia al centro un solco a forma di V. Il limite di fluidità è 
rappresentato dal quantitativo di acqua che provoca, dopo 25 cadute 
della ciotola fig. 2 sulla base in 12,5 secondi, la chiusura del solco per la 
lunghezza di 13 mm.  
– Limite di plasticità (L.P.): è rappresentato dalla quantità di acqua che 
fornisce alla terra una consistenza tale da porla nella condizione di 
passaggio fra lo stato plastico e quello semisolido. Viene determinato 
formando dei bastoncini cilindrici di terra, lunghi 10 cm e con diametro di 
3 cm impastati con una quantità nota di acqua, e facendoli rotolare su un 
mezzo assorbente fino a che, tirandoli, non si allungano più ma si 
screpolano: in questa situazione il quantitativo di acqua rappresenta il 
limite di plasticità. Anche questo limite varia notevolmente, con valori di 
circa il 25 ÷ 30% per le argille fino al 150% per i terreni organici. 
– Limite di ritiro (L.R.): è rappresentato dalla perdita quasi totale 
dell’acqua, per cui la terra raggiunge lo stato solido e anche dopo il suo 
essiccamento il suo volume non si riduce. Il ritiro R rappresenta la 
riduzione di volume che subisce un campione di terra naturale per effetto 
dell’essiccamento rispetto al volume iniziale. Il dato è particolarmente 
importante perché quanto maggiore è il ritiro, tanto maggiore è la 
compressibilità della terra. Mediamente il ritiro è inferiore al 5% per terre 
buone, al 10% per terre discrete e al 15% per terre cattive. Noti i limiti di 
consistenza per un determinato terreno di fondazione, è possibile ricavare 
la sua reale consistenza riferendo il contenuto di acqua An della terra allo 
stato naturale con i limiti trovati sperimentalmente. La consistenza di una 
terra è rappresentata dall’indice di consistenza I.C., fornito dalla 
relazione: 
 
 
 
In base alla quantità di acqua An presente in un terreno allo stato 
naturale soggetto a dei carichi, si ha:  
– L.R. < An < L.P.: il terreno è poco deformabile;  
– L.P. < An < L.F.: il terreno è abbastanza deformabile;  
quanto più An si avvicina a L.F. tanto più aumentano le deformazioni. 
 - GRANULOMETRIA 
La conoscenza della composizione granulometrica di una terra è di grande 
importanza in quanto, in base alle dimensioni medie dei granuli, è 
possibile effettuare una 
perché permette di effettuare uno studio corretto delle fondazioni, dei 
rilevati e delle pavimentazioni stra
terra o di strutture di sostegno dei carichi trasmessi dal
composizione granulometrica delle terre viene rappresentata dalla curva 
granulometrica (o curva caratteristica della
[fig.3]. Tale curva viene tracciata per punti su un piano carte
riportando sulle ordinate le p
di terra che hanno il medesimo dia
relativi diametri in scala logaritmica, ossia il loga
numero che rappresen
La separazione dei granuli in funzione del loro diametro può 
avvenire seguendo due procedimenti: la decantazione e la 
setacciatura. Il sistema della decantazione viene applicato 
quando la
inferiore a 0,06 ÷ 0,075 mm. Quando i granuli hanno diametri 
maggiori di 0,06 ÷ 0,0
setacciatura, adoperando un semplice apparecchio costituito 
classificazione delle terre, ma principalmente 
dali, degli argini e di altri manufatti in 
 terra) propria di ognuna 
ercentuali in peso delle particelle 
- metro e sulle ascisse i 
ta il diametro. 
 granulometria è fine, con granuli di diametro 
75 mm si usa il sistema della 
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la terra. La 
- siano 
ritmo del 
 da una serie di setacci (o vagli) sovrapposti [fig. 4
maglie di dimensioni crescenti dal basso verso l’alto. Se la curva 
granulometrica è con
relativa alla sabbia, si hanno terreni con granulometria
se l’intervallo è molto ampio, come la curva 6, si hanno terreni con 
granulometria non uniforme che presentano un’elevata variazi
dimensioni dei granuli.
 
 
- COESIONE 
La coesione è la forza di adesione dei granuli di terra uno con l’altro, 
però, a differenza dell’attrito, non dipende dalle forze che agiscono 
perpendicolarmente alla superficie di aderenza. Unitamente all’a
interno, la coesione contrasta la forza che tende a far muovere le 
particelle di terra una sull’altra. L’intensità delle due forze di attrito e di 
coesione coesistono ma sono fra loro
sabbie presentano un attrito
nulla, mentre le argille hanno bassi valori di attrito e una buona coesione. 
telaio inferiore è fisso, mentre quello superiore si muove s
una forza verticale P e di una orizzontale 
abbastanza lunghe, per cui si preferisce utilizzare altri apparecchi o 
ricorrere alle prove di compressione triassiale. In tabella
valori indicativi della coesione per alcuni terreni.
 riportata di fianco
tenuta entro un intervallo limitato, come la curva 4 
 uniforme, mentre 
 
 
 indipendenti; infatti, a esem
 interno molto elevato ma una coesione quasi 
La determinazione 
diretta della 
resistenza a taglio τ 
di una terra viene 
effettua
laboratorio tramite 
l’apparecch
Casagrande
sche
costituito di due telai 
che racchiudono il 
campione di terra; il 
otto l’azione di 
T. Le modalità di prova sono 
 2 sono riportati i 
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one nelle 
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ta in 
io di 
 [fig. 5]  
maticamente 
 - ATTRITO INTERNO 
L’ attrito interno è rappresentato dalla resiste
particelle di terra le une sulle altre. Si consideri un granulo s
terra che appartiene alla superficie piana di un terreno incoerente, 
inclinata dell’angolo α sull’o
resistente del terreno, detta
dalle caratteristiche delle superfici 
e del granulo di terra. Pensando di aumentare gradualmente l’inclinazione 
della superficie piana della terra, cioè l’angolo 
forza P mentre la forza P si riduce fino al momento in cui vi
l’attrito, risultando P
superficie. Nell’attimo immediatamente precedente all’inizio del 
movimento del granul
nza allo scorrimento delle 
rizzontale [fig. 6]; scomponendo il suo peso 
P:  
– la componente P, 
perpendicolare alla superficie 
del terreno, genera una 
sollecitazione di compression
t con tensione normale σ;
– la componente P , che 
agisce sulla superficie del 
terreno, genera una 
sollecitazione di taglio con 
tensione tangenziale τ. 
componente P tende a far 
scivolare la particella di t fig. 
6 terreno verso il basso e 
viene contrastata dall’azione
 forza di attrito Fu, la cui intensità dipende 
in aderenza, in questo caso del terreno 
α, si incrementa anche la 
u > F , e il granulo scivola in basso lungo la 
o di terra si ha una condizione di equilibrio alla 
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uperficiale di 
e 
 
La 
 
ene vinto 
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quale corrisponde un certo valore dell’angolo α, variabile da terra a terra, 
detto angolo di attrito ϕ, in funzione del quale può essere calcolata la 
forza di attrito: 
 
 
In tabella 3 sono riportati i valori indicativi dell’angolo di fig. 8 attrito 
interno ϕ per alcuni tipi di terreno. 
 
- COMPRESSIBILITA' E CEDIMENTI 
Quando si esegue una costruzione le sue fondazioni trasmettono dei 
carichi sul terreno, per effetto dei quali il terreno presenta dei cedimenti 
che devono essere previsti come natura ed entità. Le terre, formate da 
detriti incoerenti, sono compressibili e quindi quando sono soggette a dei 
carichi cedono per compressione ma anche per rifluimento laterale, 
fenomeno che in genere non è considerato nei calcoli dei cedimenti in 
quanto trascurabile. La deformazione di un terreno dipende 
essenzialmente dal tempo di applicazione del carico, dalla sua entità, dal 
contenuto di acqua nel terreno e dalle caratteristiche granulometriche e 
di permeabilità del terreno stesso. Un terreno coerente compressibile, 
quando viene caricato, è soggetto all’inizio a un cedimento anelastico 
dovuto all’assestamento dei granuli di terra e l’acqua presente viene 
assorbita dalle zone di terreno circo- stanti non caricate; quando cessa 
l’azione del carico il terreno non ritorna più nella posizione iniziale. Nel 
caso di terre coerenti come l’argilla, l’acqua nei pori viene espulsa molto 
lentamente, per cui la reversibilità dei cedimenti anelastici è solo parziale 
e dipende dall’intensità del carico e dal tempo di applicazione. Al termine 
dei cedimenti anelastici inizia la fase di equilibrio stabile del terreno e 
incominciano i cedi- menti elastici. La prova di compressibilità a 
espansione laterale impedita (o prova edometrica) consente di misurare 
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le deformazioni assiali di un provino cilindrico che non può espandersi 
lateralmente, situazione tipica dei terreni per fondazioni isolate. La prova 
viene eseguita con l’apparecchio di Terzaghi o con quello di Casagrande, 
detto edometro. Quest’ultimo è costituito da una scatola metallica nella 
quale viene messo il provino di terra con un contenuto di acqua noto, che 
viene quindi compresso e i cedimenti vengono letti su un micrometro. Il 
carico di compressione viene gradualmente incrementato, attendendo, 
prima di ogni incremento, che il provino si sia completamente assestato; 
l’entità del cedimento verticale per l’azione del carico dipende 
esclusivamente dal- l’espulsione dell’acqua contenuta nella terra e non è 
influenzata da deformazioni laterali che sono impedite.  
 
In funzione delle tensioni esercitate all’inizio e alla fine della prova e dei 
corrispondenti cedimenti verticali viene calcolato il modulo di 
compressibilità o edometrico E che definisce il c comportamento del 
terreno in campo elastico. Un altro parametro ottenibile con questa prova 
è la costante di sottofondo k (o coefficiente di reazione del terreno), ossia 
il valore della pressione esercitata o reazione di sottofondo, che 
corrisponde a un cedimento unitario.  
 
7.2   CARATTERISTICHE DEL TERRENO DI PROGETTO 
 
Per quanto riguarda il terreno della zona di Sant'Ermete, non abbiamo 
una relazione geologica precisa che ci permette di avere dei dati precisi. 
Consideriamo quindi un valore intermedio di K=3,5 daN/cm3, dal quale 
risaliamo a un terreno tipo. Scorrendo le tabelle che sono state riportate 
al paragrafo 5.1 ci permettono di estrarre il nostro terreno: 
 
Tipo di terreno GHIAIA 
Costante di sottofondo k (daN/cm3) 3,5 
Angolo di attrito interno φ (°) 37 
Coesione c (kN/m2) 25 
Peso volumico ɣ (kN/m3) 20 
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Adesso siamo nelle condizioni di andare a verificare dal punto di vista 
geotecnico i plinti di fondazione. 
 
 
7.3   VERIFICHE GEOTECNICHE PLINTI DI FONDAZIONE 
 
Per prima cosa troviamo le sollecitazioni di carico da applicare alle 
fondazioni. Per la norma di riferimento (NTC 2008) le fondazioni devono 
essere sovraresistenti rispetto al pilastro: i plinti devono rimanere in 
campo elastico e non plasticizzare, perchè: 
- non controllo la dissipazione di energia 
- non può essere riparata (è difficile e costoso). 
La capacità a flessione e a taglio della fondazione deve essere maggiore 
della capacità a flessione e taglio degli elementi collegati. Al plinto di 
fondazione andrà un valore di momento flettente sollecitante pari al 
minimo tra: 
- Mpl (momento plastico) del pilastro collegato; 
- Med (momento derivante dall'analisi con il fattore di struttura q scelto) 
moltiplicato per ɣRD (coefficiente di sicurezza); 
- Med (momento sollecitante derivante dall'analisi con q=1). 
Il minimo tra questi valori è quello ricavato dall'analisi effettuata con il 
fattore di struttura di progetto corrispondente alla combinazione di carico 
geotecnica.  
Per i plinti presenti nel progetto applico i seguenti valori di sollecitazione: 
 
 PLINTO 1 PLINTO 2 PLINTO 3 
Fy (kN) 790 1300 2200 
Fx (kN) 11 8 19 
Fz (kN) 55 36 55 
Mx (kNm) 99 78 151 
My (kNm) -0,008 -0,008 -0,008 
Mz (kNm) 17 14 32 
 
 
In base a questi valori verifico i plinti di fondazione. Eseguo quindi i 
calcoli passo passo per il PLINTO 1, spiegando i vari passaggi. E' stato 
usato un foglio di calcolo creato con il programma SMATH STUDIO 
Desktop. 
 - PRIMO PASSAGGIO 
terreno preso in considerazione, dai quali si ricavano i coefficienti di 
Terzaghi: Nc, Nq e Nɣ
 
 
 
- SECONDO PASSAGGIO inseriamo i parametri geometrici del plinto che 
vogliamo verificare: 
. LA = dimensione in una direzione
. LB = dimensione nell'altra direzione
. D = altezza del plinto
. Con septum si indica l'attacco al pilastro che in caso può essere 
realizzato sopra il plinto proseguendo con il getto.
. Il foglio di calcolo ricava direttamente 
foundation) 
 
si introducono i parametri geotecnici, i valori del 
. 
 
 
 
 
il peso della fondazione (weight of 
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- Restituisce i valori delle azione alla base della fondazione con i rispettivi 
valori dell'eccentricità.
 
- Il foglio calcola automaticamente i coefficienti che servono per ricavare 
il qlim del terreno 
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Quindi: 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Non resta che controllare le verifiche:
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Stessa procedura per il piano XY. Il plinto risulta così essere verificato. In 
APPENDICE G riportiamo tutte le verifiche del Plinto 1,2 e 3.
 
 
7.4   CALCOLO ARMATURE DEI PLINTI
 
Calcolo l'armatura del plinto 
rettangolare, caricata con un carico uniformemente ripartito pari alla 
massima reazione che il terreno è in grado di sopportare:
q = 1 x ϬRD (kN/m) 
 
 
q (kN/m) 
 
 Calcolo ora ϬSD = q/A
 
Ϭsd=q/A  (kPa) 
 
Calcolo ora il carico al metro lineare:  
 
 
Ϭsd=q x l  (kN/m) 
Cosi ci ricaviamo il momento 
 
 
Msd = q x l2/2 (kNm) 
Vsd = q x l (kN) 
 
Calcolo adesso l'armatura minima che necessità il plinto di fondazione:
 
considerando quattro mensole, di sezione 
 
PLINTO 1 PLINTO 2 
3953 4296 
 
PLINTO 1 PLINTO 2 
1756,889 1074 
 
PLINTO 1 PLINTO 2 
2635,333 2148 
sollecitante MSD e VSD: 
PLINTO 1 PLINTO 2 
330 268,5 
878,4444 537 
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PLINTO 3 
4435 
PLINTO 3 
709,6 
PLINTO 3 
1774 
PLINTO 3 
221,75 
354,8 
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As = MSD/(0,9 x fyd x d) 
 
 MSD 
(kNm) 
fyd D 
(m) 
As 
(cm2) 
Area 
φ20 
(cm2) 
Area 
φ16 
(cm2) 
Area 
12 
tondini  
φ20 
Area 
10 
tondini  
Φ16 
Armatura  
inserita 
PLINTO 
1 
330 39,1 0,66 10 3,14 2,0096 37,68 20,096 10φ16 
PLINTO 
2 
268,5 39,1 0,66 12 3,14 2,0096 37,68 20,096 10φ16 
PLINTO 
3 
221,75 39,1 0,66 15 3,14 2,0096 37,68 20,096 12φ20 
 
Verifico ora l'armatura a flessione: 
 
 MSD (kNm) MRD (kNm) MRD  ≥ MSD 
PLINTO 1 330 331 Ok 
PLINTO 2 268,5 362 Ok 
PLINTO 3 221,75 558 Ok 
 
Le armature a flessione nelle due direzione vanno a formare una gabbia. 
Rappresentando rispettivamente nella direzione ortogonale l'armatura a 
taglio del plinto. 
 
 VSD (kNm) VRD (kNm) VRD  ≥ VSD 
PLINTO 1 355 1000 Ok 
PLINTO 2 537 1350 Ok 
PLINTO 3 879 1500 Ok 
Consideriamo ora la verifica a punzonamento.  
 
Per i plinti il perimetro critico di rottura a punzonamento non è posto a 
distanza 2d dal pilastro, ma deve essere cercato per tentativi. (EC2 2005 
§6.4.4(2)) Nel caso di carico coassiale la forza netta applicata è 
VEd,red = VEd - ΔVEd 
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dove: 
• VEd è la forza tagliante applicata; 
• ΔVEd è la forza netta rivolta verso l'alto all'interno del perimetro di 
verifica considerato, cioé la pressione verso l'alto trasmessa dal 
suolo meno il peso proprio della fondazione. 
La verifica a punzonamento è soddisfatta se:  
vEd≤ vRd 
con  
vEd = β x (VEd,red/ud) 
vRd = ν x (2d/a) 
dove: 
per il calcolo di β si utilizza la formula (6.43 EC2-2005).  
L’EC2, §6.4.4(2), propone , per la verifica dei plinti,di calcolare β per ogni 
valore di a. Dove: 
- a è la distanza dal contorno del pilastro al perimetro di verifica 
considerato; 
- d è l’altezza utile 
- ν = max{ νmin ; CRd,c k (100 ρ fck) 1/3} 
- CRd,c= 0,18/γc 
- νmin = 0,035 k 3/2 fck1/2  
- k = min{1 + (0,2/d) ½; 2,0} 
- ρ = min{ (ρly·ρly) ½; 0,02} 
- ρly [ ρly] è la densità dell’ acciaio teso inferiore. 
Nel caso di plinto simmetrico e terreno non parzializzato 
ΔVEd = p x A1  
dove: 
A1 = è l’area contenuta all’interno della superficie di verifica. 
p = pressione media del terreno dell’intero plinto  
Riporto ora i valori dei ferri inclinati inseriti nei plinti per l'armatura a 
punzonamento. 
 PLINTO 1 PLINTO 2 PLINTO 3 
Ferri inclinati 
punzonamento 
3φ16 2φ18 3φ20 
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Ecco le armature a flessione e a punzonamento del PLINTO 1. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
7.5   PIASTRA ATTACCO PILASTRO-PLINTO 
 
Il collegamento tra la colonna e la fondazione in calcestruzzo armato 
avviene tramite un giunto di base costituito da una piastra collegata alla 
colonna tramite saldature a cordone d'angolo e collegata al plinto di 
fondazione tramite dei tirafondi. 
 
7.5.1   Progetto saldature 
 
La colonna risulta collegata a tale piastra tramite una saldatura a cordoni 
d'angolo che deve essere opportunamente dimensionata. Le sollecitazioni 
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presenti alla base della colonna sono riconducibili ad uno sforzo assiale 
NED, ad un taglio in direzione ortogonale dell'asse forte Vz,ED e ad un 
momento flettente My,ED con asse parallelo ad y. Per quanto riguarda la 
piastra di base si considerano delle dimensioni di circa 1,5-2 volte le 
dimensioni del pilastro. Di seguito riporto un disegno che mostra le 
sollecitazioni sulla piastra e i cordoni da considerare per la saldatura. 
 
Nella tabella che segue riporto i dati delle piastre dei plinti di fondazione. 
 Pilastro 
collegato 
Dim. 
Piastra 
Cordone 
l1 
Cordone 
l1
' 
Cordone 
l2 
PLINTO 1 HEB 300 (50x60)cm 300 mm 117 mm 208 mm 
PLINTO 2 HEB 400 (60x80)cm 300 mm 117 mm 298 mm 
PLINTO 3 HEB 400 (60x80)cm 300 mm 117 mm 298 mm 
 
Si differenziano quindi due piastre sulle quali agiscono i seguenti sforzi: 
 
 NED (kN) My,ED (kNm) Vz,ED (kN) 
PIASTRA 1 
(50x60) cm 
1035 110 90 
PIASTRA 2 
(60x80) cm 
2559 129 88 
 
La sezione resistente delle saldature può immaginarsi ribaltata sul piano 
del piatto base. 
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In fase di progetto si può ipotizzare che i cordoni d'ala si facciano carico 
delle azioni normali e che quelli d'anima portino le azioni tangenziali. Si 
assume che i cordoni 1 assorbano le sollecitazioni normali mentre i 
cordoni d'anima 2 assorbano gli sforzi di taglio. Quindi considerata a 
l'altezza di gola, i cordoli sono soggetti alle seguenti sollecitazioni: 
 
- CORDONE 1       ,ö  ²°³ ñ»,°³÷ Õ∙Õñ∙Õø   
 
- CORDONE 2        ù∥ =  ´,°³∙∙ 
 
effettuando i calcoli si ottiene: 
 
 CORDONE ,ö(N/mm2) ù∥(N/mm2) +(mm) +(mm) 
PIASTRA 1 Cordone 1 165 - 10 10 
Cordone 2 - 21,63 10 10 
PIASTRA 2 Cordone 1 252 - 10 10 
Cordone 2 - 15 10 10 
 
In fase di verifica la Normativa richiede che siano verificate le seguenti 
disequazioni: 
 
-  û,ö + ùö + ù∥ ≤ ü ∙ Ç½ 
 
- |,ö| + ýþö ≤ ü ∙ Ç½ý 
 
In funzioni delle caratteristiche tensionali esistenti per il cordone 1 e 2 le 
relazioni si semplificano nelle seguenti: 
 
- cordone 1    ,ö ≤ min ü;  ü ⋅  Ç½ 
- cordone 2     ù∥ ≤ ü1 ⋅  Ç 
 
se tali verifiche risultano soddisfatte significa che siamo riusciti a 
trasmettere le azioni dal piede della colonna al piatto. I coefficienti  ü;  ü valgono: 
 
- ü=0,7   per acciaio S275 
- ü=0,85 per acciaio S275 
 
 Quindi dalle relazioni inverse ricaviamo a1 e a2, le altezze di gola delle 
sezioni resistenti. 
Verifichiamo prima di tutto le tensioni tangenziali trovate con un'altezza 
di gola provvisoria di 10 mm.
 
- ,ö ≤ min	ü; 	ü ⋅ 	 Ç½
- ù∥ ≤ ü1 ⋅ 	 Ç = 0,7 x 275 = 193 N/mm
 
Vediamo quindi che con le altezze di gola impostate precedentemente 
nella Piastra 2 le verifiche non risulteranno soddisfatte. Allora per 
calcolare le altezze di gola in modo preciso usiamo la formula inversa.
 
 CORDONE
PIASTRA 1 Cordone 1
Cordone 2
PIASTRA 2 Cordone 1
Cordone 2
 
Quindi troviamo così le nuove altezze di gola:
 
 CORDONE
PIASTRA 1 Cordone 1
Cordone 2
PIASTRA 2 Cordone 1
Cordone 2
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 = 0,7 x 275 =193 N/mm2 
2 
 
 
 
 ,ö(N/mm2) ù∥(N/mm2) l1(mm) l1' (mm)
  165 - 300 mm 117 mm
  - 21,63 300 mm 117 mm
 252 - 300 mm 117 mm
 - 15 300 mm 117 mm
 
 ,ö(N/mm2) ù∥(N/mm2) a1 
(mm) 
  165 - 10 mm 
  - 21,63 10 mm 
 252 - 17 mm 
 - 15 17 mm 
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 ¸ 
(mm) 
 208 mm 
 298 mm 
 298 mm 
 298 mm 
a2 
(mm) 
7 mm 
7 mm 
10 mm 
10 mm 
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7.5.2   Verifiche saldature 
 
Per la verifica dei cordoni si considera lo stato tensionale reale a cui sono 
soggette le saldature, per cui indicando con: 
 
- Aw    area sezione resistente della saldatura 
 
 
 
- Iy,w   momento di inerzia baricentrico rispetto ad y della sezione 
resistente della saldatura 
il massimo stato tensionale agente sui cordoni è: 
 
 - CORDONE 1 
 
 
 
 
- CORDONE 2 
 
 
 
 
 
 
 
Le relazioni da verificare sono le seguenti: 
 
 
 
 
 
 
 
Ho considerato i cordoni più sollecitati, avendo pressochè valori simili. 
 
PIASTRA 1 
CORDONE Aw Iy,w ,ö ù∥ ù∥UU ,QÏ  
Cordone 1 13592 305583884 0,132 - - 0,193 VERIFICATO 
Cordone 2 13592 305583884 0,08 0,03 0,11 0,193  
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PIASTRA 2 
CORDONE Aw Iy,w ,ö ù∥ ù∥UU ,QÏ  
Cordone 1 22316 423261692 0,16 - - 0,193 VERIFICATO 
Cordone 2 22316 423261692 0.09 0,04 0,15 0,193  
 
 
7.5.3   Giunto di base - Fondazione 
 
La sezione di contatto tra piastra di base e fondazione in calcestruzzo, 
nell'ipotesi che la piastra sia sufficientemente rigida, si comporta come 
una sezione in cemento armato in cui l'armatura è costituita dai tirafondi, 
barre filettate che vanno opportunamente progettate. 
Si vuol calcolare il numero di tirafondi necessari a trasferire le azioni dalla 
colonna alla fondazione. Inoltre si passerà anche al calcolo di costole di 
irrigidimento per la piastra. 
 
 
 
Abbiamo una fondazione in cemento armato ed il piatto metallico, il 
problema è verificare, prima ancora che il piatto sia sufficientemente 
resistente, che la piastra, soggetta ad uno sforzo normale, taglio e 
momento, non determini un eccesso di tensioni all'interfaccia, quindi sulla 
parte in cemento armato. 
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La sezione di verifica è quella di interfaccia nella quale sono a contatto 
una parte metallica ed una in cemento armato; tra le due l'elemento 
meno resistente è la parte in cemento armato. 
Tale sezione in cemento armato presenta una parte compressa ed una 
parte tesa nella quale sono disposte come armature i tirafondi.  
 
CALCOLO NUMERO DEI TIRAFONDI 
 
imponendo le dimensioni della piastra come il doppio delle dimensioni 
della colonna si deve passare al calcolo dei tirafondi necessari al 
trasferimento delle azioni scaricate dalla colonna. Supponendo la piastra 
sufficientemente rigida la sezione di contatto tra piastra di base e 
fondazione in calcestruzzo si comporta come una sezione in cemento 
armato in cui l'armatura è costituita dai tirafondi. 
Il calcolo dell'armatura minima resistente, che nel progetto in esame 
equivale all'area minima dei tirafondi, si ottiene  con la seguente 
relazione: 
 
 
 
 
 
- hp altezza della piastra pari  
- fad tensioni di progetto dei bulloni che agiscono sui tirafondi 
 
 
 
 
 
 
PIASTRA As,min Area M24 
(mm2) 
Area M27 
(mm2) 
n.bulloni calcolati BULLONI 
1 1459,96 452 - 3,23 4+4 M24 8.8 
2 2063 - 573 3,6 4+4 M27 8.8 
 
Verifica allo SLU per tensioni normali 
 
In fase di verifica considero l'armatura in compressione inefficace a 
vantaggio di sicurezza. 
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Dall'equilibrio alla traslazione si ricava la posizione dell'asse neutro per 
poi calcolare il momento resistente ultimo della sezione da confrontare 
con il momento sollecitante. 
 
  
 
 
 
 
Yc identifica la posizione dell'asse neutro in condizione di Stato Limite 
Ultimo, esso quindi non rappresenta la posizione dell'asse neutro relativa 
al momento applicato ma bensì l'asse neutro che corrisponde al momento 
ultimo della sezione sotto lo sforzo normale assegnato. 
 
 
 
 
 
 
 
Se tale condizione è soddisfatta ho dimostrato che se il mio sistema è in 
grado di funzionare in modo tale che la sezione di interfaccia sia 
assimilabile ad una sezione in cemento armato, il momento resistente di 
tale sezione è superiore al momento sollecitante per cui il giunto nel suo 
complesso risulta localmente verificato. 
 
Verifica allo SLU per tensioni tangenziali 
 
La colonna trasmette anche una sollecitazione tagliante della quale si 
faranno carico i tirafondi d'anima che trasmettono tale azione 
prettamente per tranciamento. 
Nella verifica a taglio vengono considerati solo i tirafondi d'anima, per cui 
calcolando la resistenza a tranciamento di un singolo bullone Fv,rd e 
moltiplicandola per il numero di bulloni d'anima disposti, affinchè la 
verifica sia soddisfatta, dovrà risultare maggiore del taglio sollecitante. 
 
 
 
 
Quindi: 
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7.5.4   Costole di irrigidimento 
 
Il passaggio delle sollecitazioni dal giunto di base alla fondazione dipende 
anche dalla resistenza della piastra che deve essere opportunamente 
verificata. Inoltre, nell'analisi globale della struttura si è schematizzato il 
giunto di base come un incastro; è necessario, dunque, che esso sia pure 
dotato di sufficiente rigidezza. Con lo scopo di soddisfare entrambe le 
esigenze è opportuno inserire due costole di irrigidimento in direzione 
ortogonale a quella dell'asse forte della sezione della colonna. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Se non considerassi la presenza delle costole di irrigidimento e volessi 
fare una verifica della piastra studierei un piatto soggetto ad una 
sollecitazione dal basso verso l'alto pari a fcd. Se considero una sezione di 
verifica a filo colonna posso calcolarmi il momento sollecitante e 
determinare lo spessore Sp della piastra con la seguente formula: 
 
 
 
 
 
 
 
 Con il calcolo è possibile ottenere spessori che spesso sono troppo 
elevati. 
Introduciamo quindi due costole rispettivamente di 60x15 cm per la 
piastra 1 e di 80x20cm 
Con l'introduzione delle costole rendiamo il piatto effettivamente rigido e 
risulta quindi possibile applicare le ipotesi alla base della teoria della 
trave, in particolare la conservazione delle sezioni piane. Co
un sostanziale cambiamento della sezione resistente che non sarà più 
rettangolare ma avrà la seguente forma.
 
 
 
La verifica della sezione sarà la seguente: 
 
 
 
 
 
dove: 
 
per la piastra 2 con uno spessore di 2 cm.
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mporta quindi 
 
 Se la verifica è soddisfatta si è fatto in modo da un lato di 
sufficientemente rigida la sezione e dall'altro ho reso molto più rigido il 
piano di interfaccia. 
 
 
VERIFICA COSTOLA DELLA PIASTRA 1
S 
(mm3) 
Yg 
(mm) 
Irg 
(mm4
480000 33,3 4181333
 
 
VERIFICA COSTOLA DELLA PIASTRA 
S 
(mm3) 
Yg 
(mm) 
Irg 
(mm4) 
   
 
 
7.5.5   Verifica tacco di taglio
 
Dispongo un profilo HEB120 S275 sotto la piastra con altezza H=20 cm.
h = 120 mm ; b = 120 mm ; t
 
τ = fd / √3 = (275 / 1,05) 
fcd = 14,11 N/mm2 = 
τm = T / tw ∙ h ≤
 σc = T / b ∙ H ≤
 
 
 
 
 
 
 
) 
Wel,inf 
(mm3) 
Wel,sup 
(mm3) 
MR,Ed 
(kNm) 
ϬEd,i 
(MPa) 
ϬEd,s
(MPa)
 1254400 392000 78,33 62,45 199,8
2 
Wel,inf 
(mm3) 
Wel,sup 
(mm3) 
MR,Ed 
(kNm) 
ϬEd,i 
(MPa) 
ϬEd,s 
(MPa) 
   59,7 190 
 
w = 6,5 mm ; tf= 11 mm. 
/ √3 = 15120 N/cm2 
1411 N/cm2 
 fd / √3 = (90000 / 0,65 ∙ 12 ) = 11538 
 fcd = (90000 / 12 ∙ 20) = 375 N/cm2 
verifica soddisfatta 
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rendere 
 
 
ϬRd 
(MPa) 
 
 220 ok 
ϬRd 
(MPa) 
 
200 ok 
 
N/cm2 < τ 
< fcd 
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8.   PARATIA DI CONTENIMENTO 
Le paratie sono opere di ingegneria civile che trovano molta applicazione 
in problemi legati alla stabilizzazione di versanti o al sostegno di rilevati 
di terreno. Tuttavia è anche facile sentire parlare di paratie che sono 
utilizzate per l’ormeggio di grandi imbarcazioni, o per puntellare pareti di 
trincee e altri scavi o per realizzare cassoni a tenuta stagna per lavori 
subacquei. Come si può quindi intuire grande importanza deve essere 
data alla progettazione di una simile opera, soprattutto per quanto 
riguarda il progetto strutturale e geotecnico. I metodi correntemente 
utilizzati possono essere classificati in due categorie: 1. Metodi che si 
basano su una discretizzazione del modello di paratia (si parla di 
differenze finite o di elementi finiti); 2. Metodi che si basano su 
congetture di tipo semplicistico, al fine di poter affrontare il problema con 
il semplice studio dell’equilibrio di un corpo rigido. Tra le due classi di 
metodi esposti all’elenco precedente, quello degli elementi finiti è quello 
che più di tutti risulta razionale, in quanto basato su considerazioni che 
coinvolgono sia la statica del problema (equilibrio) sia la cinematica 
(congruenza). 
Tipi di paratia: 
I tipi di paratie maggiormente utilizzate allo stato attuale possono essere 
classificati come segue:  
1. Paratie in calcestruzzo armato, costruite per mezzo di pali o per mezzo 
di setti (entrambi armati);  
2. Paratie di legno;  
3. Paratie in acciaio. 
 
8.1   CALCOLO DELLA PARATIA 
 
Gli elementi che concorrono al calcolo di una paratia sono vari. Si 
coinvolgono infatti concetti legati alla flessibilità dei pali, al calcolo della 
spinta del terrapieno, alla rigidezza del terreno ecc. Si osservi la seguente 
figura: 
 
 Si vede che le pressioni laterali che sono chiamate a concorrere 
nell’equilibrio sono la pressione attiva sviluppata a tergo della paratia e la 
pressione passiva che si sviluppa nella parte anterior
di valle della paratia). Il calcolo, sia nell’ambito dei metodi semplificati 
che nell’ambito di metodi numerici, della spinta a tergo ed a valle della 
paratia viene solitamente condotto sia con il metodo di Rankine che con il 
metodo di Coulomb. Si rileva però che il metodo di Coulomb fornisce 
risultati più accurati in quanto essendo la paratia un opera solitamente 
flessibile, e manifestando quindi spostamenti maggiori si generano 
fenomeni di attrito all’interfaccia paratia
tenuti in conto solo attraverso i coefficienti di spinta di Coulomb. 
Nell’utilizzo del metodo degli elementi finiti si deve calcolare anche un 
coefficiente di reazione del terreno ks, oltre che la spinta attiva e passiva 
del terreno. Se si parla di analisi in condizioni non drenate è inoltre 
necessario conoscere il valore della coesione non drenata.  E’ inoltre 
opportuno considerare che se si vuole tenere debitamente in conto 
l’attrito tra terreno e opera si deve essere a conoscenza dell’ang
attrito tra terreno e opera. In conclusione i parametri (in termini di 
proprietà del terreno) di cui si deve disporre per effettuare l’analisi sono i 
seguenti: 
1. Angolo di attrito interno del terreno; 
2. Coesione del terreno; 
 
e della paratia (Parte 
-terreno che possono essere 
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3. Peso dell’unità di volume del terreno;  
4. Angolo di attrito tra il terreno ed il materiale che costituisce l’opera. 
 
8.1.1   Calcolo delle spinte 
 
Come accennato in uno dei paragrafi precedenti, deve in ogni caso essere 
effettuato il calcolo della spinta attiva e passiva.  
 
SPINTA ATTIVA 
Il metodo di Coulomb è capace di tenere in conto le variabili più 
significative, soprattutto con riguardo al fenomeno attritivo che si genera 
all’interfaccia paratia-terreno. Per terreno omogeneo ed asciutto il 
diagramma delle pressioni si presenta lineare con distribuzione (valutata 
alla profondità z): 
 
La spinta totale, che è l’integrale della relazione precedente su tutta 
l’altezza, è applicata ad 1/3 di H e si calcola con la seguente espressione: 
 
 
Avendo indicato con ka il valore del coefficiente di pressione attiva, 
determinabile con la seguente relazione: 
 
 
Il metodo di Coulomb risulta essere un metodo sufficientemente accurato 
per la valutazione dei coefficienti di pressione allo stato limite. Tuttavia 
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soffre dell’ipotesi riguardante la planarità della superficie di scorrimento. 
Tale ipotesi è rimossa applicando la teoria di Caquot la quale si basa 
sull’utilizzo di una superficie di scorrimento a forma di spirale logaritmica. 
Secondo questa teoria il coefficiente di pressione attiva si determina 
utilizzando la seguente formula: 
 
 
 
− K − Coulomb  è il coefficiente di pressione attiva calcolato con la teoria 
di Coulomb; a r è un coefficiente moltiplicativo calcolato con la seguente 
formula: 
 
 
 
Dove i simboli sono calcolati con le seguenti formule: 
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8.1.2   Calcolo uniforme sul terrapieno  
Un carico Q, uniformemente distribuito sul piano campagna induce delle 
pressioni costanti pari: 
 
Integrando la tensione riportata alla formula precedente si ottiene la 
spinta totale dovuta al sovraccarico: 
 
Con punto di applicazione ad H/2 (essendo la distribuzione delle tensioni 
costante). Nelle precedenti formule i simboli hanno il seguente 
significato:  
β = Inclinazione della  parete interna rispetto al piano orizzontale 
passante per il piede 
 ε = Inclinazione del piano campagna rispetto al piano orizzontale 
positiva se antioraria  
Ka = Coefficiente di pressione attiva calcolato al paragrafo precedente 
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8.1.3   Striscia di carico su piano inclinato  
 
Il carico agente viene decomposto in un carico ortogonale ed in uno 
tangenziale al terrapieno, le pressioni indotte sulla parete saranno 
calcolate come illustrato nei due paragrafi che seguono. 
 
8.1.4   Striscia di carico ortogonale al piano di azione  
 
Un carico ripartito in modo parziale di ascissa iniziale x1 ed ascissa finale 
x2 genera un diagramma di pressioni sulla  parete i cui valori sono stati 
determinati secondo la formulazione di Terzaghi, che esprime la 
pressione alla generica profondità z come segue: 
 
 
 
8.1.5   Striscia di carico tangenziale al p.c 
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8.1.6   Linee di carico sul terrapieno   
 
Le linee di carico generano un incremento di pressioni sulla parete che 
secondo BOUSSINESQ, alla profondità z, possono essere espresse come 
segue: 
 
8.1.7   Spinta in presenza di falda acquifera 
 
La falda con superficie distante Hw dalla base della struttura, induce delle 
pressioni idrostatiche normali alla parete che, alla profondità z sono 
espresse come segue: 
 
La spinta idrostatica totale si ottiene per integrazione su tutta l’altezza 
della relazione precedente: 
 
Avendo indicato con H l’altezza totale di spinta e con γw il peso dell’unità 
di volume dell’acqua. La spinta del terreno immerso si ottiene sostituendo 
γt con γ't (γ't = γsaturo - γw), peso specifico del materiale immerso in 
acqua. In condizioni sismiche la sovraspinta esercitata dall'acqua viene 
valutata nel seguente modo: 
 
applicata a 2/3 dell'altezza della falda Hw. 
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8.1.8  Effetto dovuto alla presenza di coesione  
 
La coesione induce delle pressioni negative costanti pari a: 
 
Non essendo possibile stabilire a priori quale sia il decremento indotto 
della spinta per effetto della coesione. E' stata calcolate l'altezza critica 
Zc come segue: 
 
 
 
Nel caso in cui si verifichi la circostanza che la Zc, calcolata con la 
formula precedente, sia minore di zero è possibile sovrapporre 
direttamente gli effetti dei diagrammi, imponendo un decremento al 
diagramma di spinta originario valutato come segue: 
 
Dove si è indicata con il simbolo H l’altezza totale di spinta. 
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8.1.9    Spinta attiva in condizioni sismiche  
 
In presenza di sisma  la forza di calcolo esercitata dal terrapieno sulla 
parete è data da: 
 
 
Per terreni impermeabili la spinta idrodinamica  Ewd = 0, ma viene 
effettuata una correzione sulla valutazione dell’angolo β della formula di 
Mononobe & Okabe così come di seguito: 
 
Nei terreni ad elevata permeabilità in condizioni dinamiche continua a 
valere la correzione di cui sopra, ma la spinta idrodinamica assume la 
seguente espressione: 
 
Con H’ altezza del livello di falda (riportata nella sezione relativa al 
calcolo della spinta idrostatica). 
 
8.1.10   Metodo di Coulomb  
Per terreno omogeneo il diagramma delle pressioni in condizioni di stato 
limite passivo risulta lineare con legge del tipo del tipo: 
 
Ancora una volta integrando la precedente relazione sull’altezza di spinta 
( che per le paratie deve essere valutata attentamente ) si ottiene la 
spinta passiva totale: 
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Avendo indicato al solito con H l’altezza di spinta, gt il peso dell’unità di 
volume di terreno e con kp il coefficiente di pressione passiva ( in 
condizioni di stato limite passivo ). Il valore di questo coefficiente è 
determinato con la seguente formula: 
 
 
8.1.11   Metodo di Caquot  
 
Il metodo di Caquot differisce dal metodo di Coulomb per il calcolo del 
coefficiente di pressione allo stato limite passivo. Il coefficiente di 
pressione passiva viene calcolato, con questo metodo, interpolando i 
valori della seguente tabella: 
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8.1.12   Carico uniforme sul terrapieno  
 
La resistenza indotta da un carico uniformemente distribuito Sq vale: 
 
Con punto di applicazione  pari a H/2 ( essendo il diagramma delle 
tensioni orizzontali costante per tutta l’altezza ). Nella precedente 
formula k  è il coefficiente di spinta passiva valutato al paragrafo p 
precedente. 
8.1.13   Coesione  
La coesione determina un incremento di resistenza pari a: 
 
Tale incremento va a sommarsi direttamente al diagramma principale di 
spinta. 
 
8.1.14   Azione sismica 
 
Le componenti orizzontale e verticale ah e av dell’accelerazione 
equivalente devono essere ricavate in funzione delle proprietà del moto 
sismico atteso nel volume di terreno significativo per l’opera e della 
capacità dell’opera di subire spostamenti senza significative riduzioni di 
resistenza. In mancanza di studi specifici, ah può essere legata 
all’accelerazione di picco a  attesa nel volume di terreno significativo per 
l’opera mediante la relazione: 
 
dove g è l’accelerazione di gravità, kh  è il coefficiente sismico in direzione 
orizzontale, α ≤ 1è un coefficiente che tiene conto della deformabilità dei 
terreni interagenti con l’opera e β ≤ 1 è un coefficiente funzione della 
capacità dell’opera di subire spostamenti senza cadute di resistenza. Per 
le paratie si può porre av = 0. L’accelerazione di picco amax  è valutata 
mediante un’analisi di risposta sismica locale, ovvero come 
 
dove Ss  è il coefficiente che comprende l’effetto dell’amplificazione 
stratigrafica (Ss ) e ST dell’amplificazione topografica (ST), di cui al § 
3.2.3.2, ed ag  è l’accelerazione orizzontale massima attesa su sito di 
riferimento rigido. Il valore del coefficiente α  può essere ricavato a 
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partire dall’altezza complessiva H della paratia e dalla categoria di 
sottosuolo mediante il diagramma sotto riportato.  
 
 
Per la valutazione della spinta nelle condizioni di equilibrio limite passivo 
deve porsi α = 1. Il valore del coefficiente β può essere ricavato da 
apposito diagramma, in funzione del massimo spostamento u  che l’opera 
può tollerare senza riduzioni di resistenza.  
 
Per u  = 0 è β = 1. Deve comunque risultare: 
 
Se α⋅β ≤ 0,2 deve assumersi kh= 0,2⋅amax/g. Possono inoltre essere 
trascurati gli effetti inerziali sulle masse che costituiscono la paratia. È 
necessario verificare che il sito, per effetto del terremoto di progetto, non 
sia suscettibile di liquefazione. In caso contrario occorre predisporre le 
misure necessarie perché non si verifichi tale fenomeno. Per valori 
dell’angolo d’attrito tra terreno e parete δ > ϕ′/2, ai fini della valutazione 
della resistenza passiva è necessario tener conto della non planarità delle 
superfici di scorrimento. 
 
 
 8.2   METODO DEGLI ELEMENTI FINITI (FEM)
 
Il metodo degli elementi finiti è il metodo che più di tutti si fonda su basi 
teoriche solide e razionali. Di fatti tutto il metodo presuppone che il 
problema sia affrontato tenendo in conto sia l’aspetto statico (e qu
l’equilibrio del problema, sia l’aspetto cinematica (e quindi la congruenza 
degli spostamenti o meglio delle deformazioni). In questo approccio la 
paratia è modellata come un insieme di travi, con vincolo di continuità tra 
loro (elementi beam) vincola
rigidezza è valutata in funzione delle proprietà elastiche del terreno. Nella 
figura che segue è mostrato schematicamente il modello utilizzato per 
l’analisi ad elementi finiti:
 
 
Per la modellazione vado a 
palancola e poi tutte le forze in gioco da inserire nella modellazione sopra 
citata. Considero una sezione di 50 cm di spessore per un'altezza 
complessiva di 7 m di cui 2 sottoterra. Per quanto riguarda le forze
gioco considero: 
- il peso proprio della struttura
- spinta del terreno 
- spinta sismica direzione x,y
- sovraccarico 2 KPa 
Introduciamo da normativa le regole per le combinazioni di carico da 
inserire nel modello SAP. Dalla normativa tecnica:
 
ti al terreno mediante molle elastiche, la cui 
 
considerare la geometria della sezione della 
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Dal modello ottengo così i valori di sollecitazione massimi: 
Med 200 kN/m 
Ved 78 kN 
 
Calcolo quindi l'armatura della paratia: 
 
173 
 
Considerando un copriferro di 4 cm ottengo: 7φ12/15 e dei φ8/20 come 
ferri di ripartizione. 
Successivamente ho effettuato le verifiche strutturali (SLU ed SLE) per 
quanto riguarda la resistenza della struttura e le verifiche geotecniche di 
ribaltamento e scorrimento. Il tirante è stato dimensionato in grado di 
sostenere la spinta del terreno a monte facendo l'equilibrio intorno al 
punto di ribaltamento. Nel dettaglio ho riportato i calcoli effettuati nel CD 
allegato. 
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9. TAMPONAMENTO A SECCO 
L'assemblaggio a secco è una tecnica costruttiva in cui il manufatto 
edilizio è realizzato attraverso l'unione di due o più componenti diversi. 
Nell'assemblaggio a secco i componenti vengono uniti con tecnologie di 
giunzione di tipo meccanico e resi solidali attraverso una precisa logica 
costruttiva senza l'impiego di materiali di connessione destinati a 
consolidarsi dopo la posa, come collanti e sigillanti. I componenti, già 
finiti dal punto di vista formale, in quanto precedentemente lavorati, 
vengono assemblati reciprocamente e/o con gli elementi dell'edificio già 
realizzati. Le parti dell'edificio soggette a procedure di assemblaggio 
possono infatti riguardare solo alcuni elementi della costruzione oppure 
estendersi all'intero organismo architettonico. Una lettura storica delle 
costruzioni condotta attraverso lo studio delle tecniche esecutive 
dimostra come molti edifici, antichi e moderni, nei contesti geografici più 
disparati, siano stati realizzati attraverso l'unione a secco di elementi 
lavorati fuori dal cantiere o a piè d'opera. Nella cultura preindustriale tali 
tecniche costruttive costituivano il risultato di culture materiali 
consolidate, capaci di fare uso sapiente delle risorse che l'ambiente 
circostante metteva a disposizione. Un esempio è dato dall'impiego di 
materiali quali la pietra o il legno strutturale che per le loro caratteristiche 
imponevano l'utilizzo dell'assemblaggio a secco in modo quasi 
deterministico, ad esempio nelle fasi di progettazione, realizzazione e 
gestione di un green building 
9.1   SOSTENIBILITA' DEI SISTEMI A SECCO 
Sostenibilità è un concetto molto ampio, che coinvolge molti aspetti della 
vita degli edifici: dal processo di nascita dei componenti, al loro 
assemblaggio in cantiere, dalla vita dell'edificio una volta che viene 
utilizzato, alla sua demolizione.  La sostenibilità non si esaurisce quindi 
nel concetto di risparmio energetico, ma la sua definizione e il suo 
raggiungimento sono molto più complessi e coinvolgono una serie di 
aspetti che non possono prescindere dalla sua storia costruttiva, dalla 
gestione dell'edificio e dalla sua riqualificazione o demolizione finale. In 
un contesto in cui l'architettura moderna finalmente anche in Italia 
guarda con particolare attenzione ed entusiasmo all'utilizzo di sistemi 
costruttivi di elevato contenuto tecnologico per far fronte alle esigenze 
funzionali ed estetiche dell'opera ma anche ad esigenze organizzative e 
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gestionali del processo di costruzione, la prefabbricazione metallica a 
secco viene ad assumere un ruolo fondamentale grazie agli elevati livelli 
raggiunti dai sistemi, dai materiali in commercio e dalle tecniche di 
lavorazione e montaggio.  
Con il termine costruzione "a secco" si individua infatti l'impiego nella 
realizzazione di un'opera di materiali e componenti prefabbricati 
attraverso un processo industrializzato; rispetto quindi alle metodologie 
tradizionali che prevedono lavorazioni di vera e propria "produzione" in 
cantiere (strutture in c.a., solai a travetti, murature, tavolati ecc.), si 
garantisce la perfetta rispondenza dell'opera finita ai requisiti prestabiliti 
a progetto e si ottengono importanti vantaggi: 
• Pianificazione e controllo capillare del processo di costruzione e 
utilizzo di materiali e componenti di qualità garantita e certificata.  
• Riduzione e certezza dei costi e dei tempi di costruzione.  
• Piena libertà di pensiero nella progettazione architettonica per 
forme, geometrie e requisiti.  
• Riduzione dei tempi (e conseguente riduzione di costi) del cantiere 
e delle sue infrastrutture con riduzione dell'impatto di esso sul 
contesto urbano limitrofo.  
• Riduzione degli ingombri e notevoli distanze tra i pilastri con 
conseguente aumento degli spazi interni e maggior duttilità degli 
stessi.  
• Integrabilità con le reti tecnologiche, ispezionabilità ed accesso agli 
impianti meccanici ed elettrici che vengono realizzati secondo 
schemi e passaggi precisi, senza la consueta discrezionalità di 
cantiere e senza necessità di demolizione alcuna.  
• Piena rispondenza, senza alcun costo aggiuntivo, alle nuove 
esigenze antisismiche (D.M. 14/01/2008).  
• Durabilità e ridotta manutenzione delle opere (praticamente nulla 
nella maggior parte dei casi).  
• Flessibilità massima e facilità esecutiva nel momento di 
rivisitazione degli spazi, di ampliamento o cambio di destinazione 
d'uso dell'edificio o di singole parti di esso.  
• Abbattimento del costo di demolizione delle opere che risultano 
altamente riciclabili 
 • Raggiungimento di ambiziosi obiettivi certificabili per i requisiti di 
isolamento termico, acustico, antincendio, con l'eliminazione di 
ponti termici ed acustici nell'edifi
- Igrometria: La struttura porosa delle lastre le rende capaci d’assorbire 
l’umidità dell’ambiente quando questa è in eccesso e di ril
- Isolamento acustico:
costituiscono un ottimo impediment
- Isolamento termico:
tetti assicura un risparmio energetico fino al 60%
prodotti tradizionali conformi alle norme vigenti. I sistemi per esterno utilizzati 
- Solidità e leggerezza:
resistenza meccanica un’insolita leggerezza. Qu
notevolmente i carichi strutturali rispett
- Eco Biocompatibilità:
rilasciano sostanze tossiche, non provocan
- Smaltimento: I materiali da costruzione utilizzati sono facili da smaltire, sono 
riciclabili e favoriscono pertanto la riduzione dell’inquiname
- Antisismicità: Il sistema di costruzione a secco, le cui caratteristiche peculiar
sono l’elasticità, la resistenza ed il peso contenuto, può resistere, con scarsi 
effetti di deformazione, alle vibrazioni telluriche.
 
 
 
 
 
 
 
cio: 
asciarla quando l’aria è 
troppo secca: effetto traspirante. 
 L’elevata densità (1400 kg/m³) e l’elasticità delle lastre 
o alla propagazione del rumore.
 L’isolamento termico delle pareti esterne e dei solai per 
 rispetto alle tipologie di 
sono in classe A 
 
 Il sistema costruttivo a secco affianca ad un’elevata 
esto permette di ridurre 
o all’edilizia tradizionale.
 Tutti i materiali utilizzati sono eco-biocompatibili: non 
o irritazioni, né intolleranze.
nto ed il risparmio 
energetico. 
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 9.2   DETTAGLI COSTRUTTIVI DEL TAMPONAMENTO
 
DETTAGLIO 
E' stato scelto un tamponamento a secco di tipo "Aquapannel Outdoor" 
(Tecnologie a secco per l'involucro, catalogo Knauf) costituito da un 
pacchetto di lastre,  intelaiature metalliche e lana di roccia. 
Nel dettaglio: 
1- Tyvek 
2- Lastra Aquapannel
3- Trattamento dei giunti
4- Guida metallica 
5- Montante metallico
6- Lana di roccia 
7,8 - Lastra Knauf 
9- Maglia superficiale
10- Malta superficiale
11- Impregnazione esterna
12- Malta di rifinitura
13- Guida metallica 
14- Montante metallico
15- Lana di roccia 
 
 
 
6 Stratigrafia tamponamento a secco 
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                           DETTAGLIO 
Le facciate esterne sono esposte all’azione del vento, nonchè soggette ad 
eventuali altri carichi permanenti o accidentali 
e gli interassi tra i profili della sottostruttura devono essere adeguati di 
conseguenza. 
 
DETTAGLIO 
7 Giunto di controllo superficiale 
di progetto. Le dimensioni 
8 Giunto di controllo superficiale 
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 I giunti di dilatazione devono essere previsti con un intervallo massimo di 
12 m per consentire la dilatazione e la contrazione dovute alla variazioni 
delle condizioni  climatiche. I giunti di dilatazione della struttura portante 
degli edifici devono essere 
Sistema Aquapanel. La realizzazione di giunti di dilatazione aggiuntivi può 
essere richiesta in metalliche, in alcuni casi, come per esempio superfici 
complesse e facciate soggette a maggiori sollecitazioni.
DETTAGLIO 9 Giunto di dilatazione 
ripresi anche sulla facciata realizzata con il 
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I sistemi leggeri Knauf hanno elevate prestazioni di isolamento acustico 
in quanto funzionano con il meccanismo massa
consente di raggiungere valori di potere fonoisolante molto elev
motivo per cui oggi con i sistemi leggeri si realizzano alberghi, sale 
cinematografiche, teatri e ambienti in genere in cui sia richiesto un 
ottimo comfort acustico. Con la tecnologia Aquapanel , i sistemi 
stratificati a secco vengono impiegati p
tamponamento esterne con valori di potere fonoisolante di oltre 60 dB. 
Inoltre, intervenendo su pareti e solai esistenti, rispettivamente con 
contropareti e con controsoffitti, si ottengono miglioramenti 
dell’isolamento acust
certificazioni consente di scegliere la stratigrafia giusta per realizzare ogni 
volta l’intervento ideale in funzione dell’isolamento che si vuole ottenere.
 
DETTAGLIO 10 Sezione verticale 
-molla
er la costruzione di pareti di 
ico fino a 10÷12 dB. Un’ampia gamma di soluzioni e 
180 
-massa, che 
ati. È il 
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La soluzione a doppia orditura metallica permette anche di gestire lo 
spessore del tamponamento semplicemente distanziando le orditure, 
potendo eventualmente inglobare nel tamponamento stesso i pilastri  
dell’edificio. Il rivestimento con le lastre Aquapanel  potrà essere 
continuo, andando quindi a rivestire sul lato esterno gli elementi 
strutturali; interponendovi del materiale isolante si contribuisce alla 
soluzione dei ponti termici strutturali. Negli edifici multipiano, oltre al 
tamponamento, potrebbe essere prevista una facciata ventilata con 
soluzioni e materiali di vario tipo. Nel caso il sistema “facciata ventilata” 
garantisca una buona tenuta all’acqua, è possibile valutare di stuccare 
semplicemente i giunti, senza dover rasare tutta la superficie esterna del 
tamponamento a secco. Preferibilmente la facciata ventilata deve essere 
ancorata alle travi di bordo o solai dell’edificio. Nei casi in cui siano 
richiesti anche dei punti di ancoraggio intermedi, questo è possibile ma 
solo in corrispondenza della struttura metallica della parete leggera che 
sarà in questo caso opportunamente dimensionata. 
 
9.3   CONSIDERAZIONI TECNICHE 
RESISTENZA ALL'UMIDITA' 
Il compito principale della facciata è la protezione contro vento, 
intemperie e pioggia battente della struttura dell’edificio. Il rivestimento 
della facciata deve dunque avere le seguenti caratteristiche per essere 
impermeabile alle intemperie:  
- Resistenza a umidità e stabilità dimensionale di rivestimento ed altri 
componenti; 
- Resistenza ai cicli gelo-disgelo; 
- Resistenza a muffe ed alghe; 
- Resistenza al vento; 
- Resistenza a pioggia battente e grandine. 
E' resistente all'umidità al 100% e presenta variazioni dimensionali 
minime e affatto rischiose nel caso di esposizione all'acqua, e non 
comporta variazione nè alla coerenza strutturale nè alle caratteristiche 
statiche. Grazie alla resistenza agli alcali, è resistente alla formazione di 
muffe. 
 
COMPORTAMENTO ALLA DIFFUSIONE DEL CALORE 
Sui componenti esterni può formarsi talvolta della condensa derivante da 
convezione o dalla diffusione di vapore.  L’involucro deve essere quindi 
progettato in maniera tale da assicurare che l’umidità derivante da 
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convezione o diffusione venga diretta all’esterno in modo efficace. Con le 
strutture ventilate di solito è lo strato di aria che adempie il compito di 
condurre il vapore acqueo verso l’esterno. Le pareti esterne non ventilate 
devono essere progettate e costruite in maniera tale da garantire che la 
condensa che si forma venga trasferita verso l’esterno. Ciò significa che 
per ottenere la corretta stratificazione della struttura, il progettista deve 
assicurare la sequenza corretta dei materiali che inibiscano il vapore e 
che siano permeabili alla sua diffusione. Il pacchetto scelto ha un ottimo 
comportamento alla diffusione del vapore, con una resistenza pari a µ = 
66. Ciò assicura che il rivestimento non abbia un comportamento che 
inibisca il vapore, estremamente importante per assicurare la costruzione 
stratificata migliore dal punto di vista realizzativo. 
 
FONOISOLAMENTO 
Obiettivo degli interventi di fonoisolamento è la protezione delle persone 
dall’esposizione al rumore generalmente all’interno degli ambienti 
abitativi. Le valutazioni sono effettuate su tutti gli elementi tecnici 
acusticamente verificabili in conformità alle norme tecniche applicabili. 
Sulla base della verifica acustica, ad ogni requisito è associato un valore 
utile, che corrisponde al valore misurato, corretto con l’incertezza di 
misura. La classe viene determinata mediante media energetica. La 
classificazione acustica globale si calcola sulla base della media 
matematica dei singoli descrittori; nella classificazione delle unità 
immobiliari oltre al valore globale vanno sempre indicati gli indici per i 
singoli requisiti. I requisiti che devono essere verificati sono: 
a) indice di valutazione dell’isolamento acustico normalizzato di facciata; 
b) indice di valutazione del potere fonoisolante apparente di partizioni 
verticali e orizzontali fra differenti unità immobiliari; 
c) indice di valutazione del livello di pressione sonora di calpestio 
normalizzato fra ambienti sovrapposti e/o adiacenti appartenenti a 
differenti unità immobiliari; 
d) livello sonoro immesso da impianti a funzionamento continuo; 
e) livello sonoro immesso da impianti a funzionamento discontinuo. 
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Figura 11 Misurazioni elementi di tamponamento (catalogo Knauf) 
 
I sistemi leggeri "Knauf" hanno elevate prestazioni di isolamento acustico 
in quanto funzionano con il meccanismo massa-molla-massa, che 
consente di raggiungere valori di potere fonoisolante molto elevati. È il 
motivo per cui oggi con i sistemi leggeri si realizzano alberghi, sale 
cinematografiche, teatri e ambienti in genere in cui sia richiesto un 
ottimo comfort acustico. Con la tecnologia Aquapanel , i sistemi 
stratificati a secco vengono impiegati per la costruzione di pareti di 
tamponamento esterne con valori di potere fonoisolante di oltre 60 dB. 
Inoltre, intervenendo su pareti e solai esistenti, rispettivamente con 
contropareti e con controsoffitti, si ottengono miglioramenti 
dell’isolamento acustico fino a 10÷12 dB. Un’ampia gamma di soluzioni e 
certificazioni consente di scegliere la stratigrafia giusta per realizzare ogni 
volta l’intervento ideale in funzione dell’isolamento che si vuole ottenere.  
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